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Avant-propos 



Ce volume du Traite de Genie Civil est le deuxieme ouvrage de la serie consacree au domaine de la 
construction metallique. Base sur les «polycopies» de I'lCOM et sur les cours donnes a I'EPFL, il traite 
de la conception et du dimensionnement des halles et batiments, en utilisant les notions fondamentales 
et les methodes de dimensionnement developpees dans le volume 10. II precede le volume 12 qui sera 
dedie aux ponts metalliques et mixtes acier-beton. L'ensemble de ces volumes s'adresse aussi bien aux 
etudiants en tant que support de cours qu'aux ingenieurs desireux d'avoir un aper^u aussi complet que 
possible de la conception et du dimensionnement des structures metalliques en general, et plus particu- 
lierement des halles, des batiments et des ponts. 

L' ouvrage est divise en deux parties. Tune consacree a la conception des charpentes metalliques, 
I'autre a leur dimensionnement. Dans la partie conception (chap. 1 a 5), les differents criteres de con- 
ception sont enonces et les systemes porteurs de halles et de batiments sont decrits sans avoir recours a 
des calculs. Les aspects du montage, de la securite incendie et de la protection contre la corrosion sont 
egalement pris en compte. Cette premiere partie, destinee avant tout aux concepteurs, aux constructeurs 
et aux architectes, devrait done faciliter la conception d'une charpente metallique de batiment sans qu'il 
soit necessaire d'aborder le calcul proprement dit. EUe s'inscrit tout a fait dans I'esprit du nouveau plan 
d'etude de la section Genie civil de TEPFL (1999) qui comporte un enseignement commun aux structu- 
res en beton arme et en acier intitule « Conception des batiments et halles ». Cette matiere est egalement 
enseignee aux etudiants de la section Architecture de I'EPFL. 

La deuxieme partie (chap. 6 a 15) est consacree au dimensionnement des elements de construction, 
des parties de structures ou des structures entieres et de leurs assemblages, tels qu'ils ont ete con^us a 
I'aide de la premiere partie. Ce dimensionnement consiste a choisir les dimensions des elements de 
construction et a les verifier par des methodes de calcul basees sur les principes actuels de securite et 
d'aptitude au service enonces dans les normes suisses SIA ou europeennes ENV (les Eurocodes). De 
nouveaux types d'elements de structures propres aux batiments et halles ont ete introduits dans cette 
partie de fa^on a refleter les progres de la construction metallique. II s'agit en particulier des elements en 
tole d'acier mince formee a froid dont le developpement et les methodes de calcul ont fortement evolue 
ces dernieres annees (tole profilee de facade et de couverture, pannes legeres, dalles mixtes a tole profi- 
lee, panneaux sandwiches, contreventement en tole profilee, etc.). De nombreuses sections de cet 
ouvrage sont egalement consacrees aux elements mixtes acier-beton dont on ne pourrait plus se passer 
dans la construction moderne. Enfin, des exemples numeriques en fin de chaque chapitre completent la 
matiere traitee, afin d'illustrer au mieux leur application pratique. La matiere de cette deuxieme partie 
est dispensee aux etudiants de la section Genie civil de I'EPFL, dans le cadre des cours «Conception et 
dimensionnement des elements de structures» et «Structures metalliques». 

Ce volume est le fruit d'un important travail collectif effectue par un grand nombre de personnes, 
membres ou non de I'lCOM-Construction metallique. Les auteurs tiennent a remercier chaleureusement 
l'ensemble de ces personnes pour leur precieuse assistance lors de la preparation de ce volume. Leur 
reconnaissance va en particulier a M. Rene Maquoi, professeur a I'Universite de Liege, professeur invite 
a I'lCOM en 1995, pour son aide precieuse a la redaction des chapitres 1 1 a 13. Les auteurs remercient 
egalement M. Christian Nawratil et M"^^ Senta Sturm, ainsi que M. Gerald Pilet, charge de cours, pour 
la relecture d'une version preliminaire de l'ensemble du volume. La gratitude des auteurs s'adresse 
encore a MM. Nicola Dassetto, Christian Monney, Pascal Guignard, Philippe Voide et M^^^^ Marlene 
Ruffieux pour la mise au point des exemples numeriques. 



La conception et le dimensionnement des charpentes naetalliques ne peuvent etre enseignes sans une 
presentation graphique claire et une mise en page attractive. Les auteurs tiennent ainsi a exprimer leurs 
remerciements et felicitations a M. Claudio Leonardi, assiste de MM. Christian Miiller, Fabrice 
Consenti et Frederic Nydegger, pour le grand soin apporte a Texecution graphique des figures illustrant 
cet ouvrage. lis remercient chaleureusement M^^^ Marianne Cachin, Esther von Arx, Sandra Ferreira et 
Anne-Laure Schwerznmann pour la saisie et le traitenment informatique du texte ainsi que MM. Olivier 
Babel et Christophe Borlat, des Presses polytechniques et universitaires romandes (PPUR), pour la 
relecture finale des textes, leur patience et leur soutien. 

Lausanne, juillet 2000 Manfred A. Hirt et Michel Crisinel 
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LI Objectifs de Fouvrage 

Le present ouvrage constitue, dans la collection Traite de Genie Civil, le deuxieme volume des trois 
ouvrages consacres a la construction metallique, a savoir: 

• Volume 10 : Construction metallique I Notions fondamentales et methodes de dimensionnement. 

• Volume 1 1 : Charpentes metalliques I Conception et dimensionnement des halles et batiments. 

• Volume 12 : Fonts en acier I Conception et dimensionnement des ponts metalliques et mix- 

tes acier-beton. 

Ces trois volumes s'adressent a la fois aux etudiants en tant que support de cours, et aux praticiens 
desireux d' avoir un aperfu aussi complet que possible des domaines de la construction metallique rela- 
tifs aux structures de halles, de batiments et de ponts. lis ont ete constitues sur la base des notes des 
cours donnes par I'ICOM a I'EPFL et des cours polycopies de I'lCOM [1.1] [1.2] [1.3] [1.4]. 

Le but de ce volume 1 1 est de presenter les notions regissant la conception et le dimensionnement 
des structures porteuses metalliques et mixtes acier-beton des halles et des batiments. La conception est 
basee sur la pratique et I'experience acquise en Suisse d'abord [1.5], mais egalement a I'etranger dans 
les pays ayant une longue tradition dans la construction en acier (Allemagne [1.6] [1.7], Etats-Unis 
d'Amerique [1.8], Canada [1.9], France [1.10], Grande-Bretagne [1.11], etc.). Les principes de dimen- 
sionnement se basent egalement sur la pratique Suisse (les normes SIA), mais aussi sur I'experience 
europeenne refletee par la nouvelle reglementation (les Eurocodes). Des exemples de conception et de 
dimensionnement, avec application numerique, sont integres dans la plupart des chapitres afin d'illus- 
trer de fafon aussi concrete que possible les sujets abordes. 

Les notions fondamentales et les methodes de dimensionnement exposees dans le volume 10 consti- 
tuent une base necessaire a la comprehension et a 1' application du present volume. 



1.2 Structure et contenu 

Comme I'indique son sous-titre, cet ouvrage est divise en deux parties (tab. 1.1), la conception et le 
dimensionnement des charpentes metalliques: 

• La partie relative a la conception s'adresse aussi bien aux ingenieurs civils qu'aux architectes. Elle 
comprend dans I'introduction (chap. 1) un bref historique des charpentes metalliques, en particulier 
en Suisse, suivi d'un chapitre sur les bases de la conception (chap. 2) a connaitre pour aborder un 
projet de construction en acier. Les trois chapitres suivants (chap. 3 a 5) sont une presentation des 
differents systemes porteurs des halles et des batiments a charpente metallique ainsi que des ele- 
ments secondaires necessaires a I'enveloppe de ces structures. Cette partie conception ne fait appel 
a aucun calcul et devrait permettre au projeteur, qu'il soit ingenieur ou architecte, de concevoir une 
charpente realiste et stable, utilisable comme base pour un predimensionnement (dans le cadre d'un 
avant-projet pour un concours ou pour I'etablissement d'un devis par exemple). 

• La partie relative au dimensionnement traite en dix chapitres la plupart des problemes de calcul 
et de dimensionnement des ossatures ou d'elements d'ossature de halles et batiments auxquels 
r ingenieur est confronte. Apres un rappel des charges, actions et principes de dimensionnement 
(chap. 6), elle aborde les ossatures en suivant le cheminement des efforts de I'exterieur jusqu'aux 
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fondations. On trouve ainsi en premier lieu le dimensionnement des enveloppes metalliques (toi- 
tures et fa9ades, chap. 7) et leur ossature propre (chap. 8), puis successivement: les dalles 
(chap. 9), les poutres (sommiers et solives, chap. 10), les cadres de halle (chap. 11) et leurs 
elements (poteaux et traverses, chap. 12), les ossatures de batiments a etages (chap. 13) et les con- 
treventements (chap. 14). Un dernier chapitre (chap. 15) traite du dimensionnement des voies de 
roulement de ponts roulants qu'on rencontre frequemment dans les halles industrielles. 



Tableau 1,1 Structure du volume 1 1 du Traite de Genie Civil. 



Parties 


Chapitres 


Conception 


1 Tntrodiirtion 

2. Bases de la conception 

3. Systemes porteurs des halles 

4. Systemes porteurs des batiments 

5. Elements secondaires 


Dimensionnement 


6. Charges, actions et principes de dimensionnement 

7. Toitures et facades metalliques 

8. Pannes et ossatures de facade 

9. Dalles mixtes 

10. Sommiers et solives 

1 1 . Cadres de halles 

12. E16ments porteurs des halles ' 

13. Ossatures de batiments a etages 

14. Contreventements 

15. Voies de roulement de ponts roulants 



1.3 Documents de reference 

1.3.1 Normes et recommandations 

Les notions fondamentales de resistance des materiaux et de statique presentees dans les volumes 1 
a 6 du Traite de Genie Civil ainsi que celles de construction metallique exposees dans le volume 10 ser- 
vent de base aux considerations theoriques abordees dans les diflferents chapitres de ce volume 11, inde- 
pendamment des normes de calcul. Ces dernieres, qui sont encore propres a chaque pays, influencent 
par contre le dimensionnement. Dans cet ouvrage, nous avons repris les regies de dimensionnement 
enoncees dans les normes suisses editees par la Societe Suisse des ingenieurs et des architectes (SIA) a 
Zurich (www.sia.ch). Les normes suivantes ont ainsi ete utilisees comme reference: 

• SIA 160 « Actions sur les structures porteuses» (1989), 

• SIA 161 « Constructions metalliques » (1990), 

• SIA 162 «Ouvrages en beton» (1993). 

Nous avons egalement qjoute (en italique de fagon a les mettre en evidence) des renseignements 
concernant les methodes de calcul prescrites par les Eurocodes, si celles-ci se differenciaient de celles des 
normes SIA, Le but de ces complements est double: d'une part montrer au lecteur que les principes de 
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dimensionnement enonces dans les Eurocodes sont souvent tres proches de ceux des normes SIAy et autre 
part le familiarise r avec V utilisation des Eurocodes. Nous avons utilise comme reference les documents sui- 
vants, publies par le Comite europeen de normalisation ( CEN) a Bruxelles (www.cenorm.be); 

• ENV 1991 - Eurocode 1 « Bases de calcul et actions sur les structures » (version de 1995-96)^ 

• ENV 1992 - Eurocode 2 « Calcul des structures en be ton » ( version de 1991 ), 

• ENV 1993 - Eurocode 3 « Calcul des structures en acier» (version de 1992), 

• ENV 1994 - Eurocode 4 « Conception et dimensionnement des structures mixtes acier-beton » 

(version de 1992). 

A cote des normes citees ci-dessus, nous nous refererons egalement souvent a certaines publications 
du Centre Suisse de la construction metallique (SZS) de Zurich (www.szs.ch). Elles constituent en effet 
une reference indispensable pour les valeurs numeriques des caracteristiques des sections, pour la resis- 
tance des moyens d'assemblages (soudures, boulons et goujons) et des elements de structure (flambage, 
deversement, sections mixtes), ainsi que pour la conception et I'execution des charpentes metalliques 
(protection contre le feu, protection contre la corrosion). II s'agit des publications suivantes: 

SZS A3 «Poutres mixtes dans le batiment» (1982) et A3.1 (fascicule complementaire 1993), 
SZS A4 «Rahmentragwerke in Stahl» (1987), 
SZS A6 «Hallen aus Stahl» (1998), 

SZS B3 «Protection de surface des constructions metalliques» (1990), 
SZS B7 « Directive concemant la fixation des toles profil6es en acier» (1993), 
SZS C2.0 «Exigences quant a la resistance au feu» (1993), 
SZS C2.1 «La resistance au feu des parties de construction metallique» (1986), 
SZS C2.2 «Materiaux de protection contre I'incendie pour les parties de construction metalli- 

que»(1986), 

SZS C2.3 «Poteaux mixtes acier-beton en profiles creux carres et rectangulaires» (1993), 
SZS C3 «Charpentes metalliques/Poids» (1965, epuise), 
SZS C4.1 «Tables de dimensionnement pour la construction metallique» (1995), 
SZS C5 «Tables pour la construction metallique» (1997), 
SZS C8 « Details constructifs en charpente metallique» (1984), 
SZS C9.1 «La construction metallique» (1983). 

Les documents mentionnes ci-dessus (normes SIA, Eurocodes, publications SZS), ainsi que les 
volumes du Traite de Genie Civil, ne sont plus cites dans la liste des references bibliographiques situee 
a la fin de chaque chapitre, etant donne qu'il s'agit d'ouvrages constituant une reference de base pour 
I'ensemble de ce volume. Chaque liste des references contient les publications referencees entre cro- 
chets dans le texte, selon leur ordre d' apparition. 



1.3.2 Autres references 

A cote des ouvrages, normes, recommandations et tables cites ci-dessus, le present volume fait reference 
a un grand nombre d'ouvrages fondamentaux, de series et de periodiques consacres a la construction metal- 
lique, aussi bien en ce qui conceme la concepdon que le dimensionnement. Sans pretendre etre exhaustifs, 
nous citons ci-apres les references bibliographiques principales relatives aux charpentes metalliques: 



6 



CHARPENTES METALLIQUES 



Ouvrages 

Construire en acier 1 et2 [1.5] : Ouvrages presentant des exemples de realisations suisses et etrangeres, 
edites par le Centre Suisse de la construction metallique (SZS), Zurich, Suisse. 

Structure acier, Batiments a etages [1.6] : Edition frangaise du Stahlbau-Atlas GeschoPbauten du a Tini- 
tiative de I'Association allemande de construction metallique (DStV), comprenant un historique, des 
exemples internationaux et un atlas complet de la construction metallique, du projet a la realisation, 
Allemagne, France. 

Stahl im Hochbau [1.7] : Manuel allemand pour I'utilisation de I'acier dans le batiment et le genie civil, 
AUemagne. 

Structural Steel Design [1.8]: Ouvrage base sur les notes de cours des professeurs de I'Universite 

Lehigh de Bethlehem, Pa, USA. 
Calcul des charpentes d' acier [1.9]: Traite de construction metallique de I'Universite Laval (Quebec), 

publie par I'lnstitut canadien de la construction en acier, Canada. 
Construction metallique et mixte acier-beton, Vol 1 et 2 [1.10]: Ouvrage consacre a la construction en 

acier et a la construction mixte acier-beton publie sous I'egide de I'Association pour la promotion de 

Tenseignement de la construction en acier (APK), France. 
Steel Designers' Manual [1.11]: Manuel britannique de construction metallique, U.K. 
European Steel Design Education Programme (ESDEP) [1.19]: Serie de 29 volumes comprenant 201 

legons et 34 exemples de construction metallique, ecrits sur la base des Eurocodes et publies par The 

Steel Construction Institute (SCI), U.K. 

Series 

CECM: Convention europeenne de la construction metallique, Bruxelles, Belgique. Publication de gui- 
des, recommandations, manuels concernant le calcul et I'execution des charpentes metalliques, 
ouvrages promotionnels, etc. (www.steelconstruct.com). 

CIDECT: Comite international pour le developpement et I'etude de la construction tubulaire. Publica- 
tion de guides techniques sur les structures metalliques tubulaires (www.steel-sci.org). 

CRIF: Centre de recherches scientifiques et techniques de I'industrie des fabrications metalliques, 
Liege, Belgique. Serie de rapports sur les travaux de recherche en construction metallique et mixte 
effectues par le Centre (www.crif.be). 

OTUA: Office technique pour I'utilisation de I'acier, Paris-la-Defense, France. Publications periodiques 
ou thematiques sur les differentes questions concernant I'acier et son utilisation (www.otua.asso.fr.). 

SCL The Steel Construction Institute, Ascot, U.K. Nombreuses publications sur le dimensionnement et 
I'execution des charpentes metalliques, I'architecture, les normes, etc. (www.steel-sci.org). 

Periodiques 

Advantage Steel, Institut canadien de la construction en acier, Willowdale, Ontario, Canada. 
Bauen in Stahl - Construire en acier — Costruire in acciaio. Centre Suisse de la construction metallique 
(SZS), Zurich, Suisse. 

Construction metallique. Centre technique industriel de la construction metallique (CTICM), St-Remy- 

les-Chevreuse, France. 
Costruzioni Metalliche, ACS-ACAI Servizi Sri, Milano, Italia. 
Journal of Constructional Steel Research, Elsevier Sciences Ltd, Oxford, U.K. 
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Modern Steel Construction, American Institute of Steel Construction (AISC), Chicago, 111., USA. 
New Steel Construction, The Steel Construction Institute, Ascot, U.K. and The British Constructional 

Steelwork Association Ltd, London, U.K. 
Stahlbau, Ernst & Sohn GmbH, Berlin, Deutschland. 

Stahlbau- Rundschau, Oesterreichischer Stahlbauverband, Wien, Oesterreich. 

1.4 Conventions 

1.4.1 Terminologie et typographic 

Conformement a la convention utilisee dans I'ensemble de la collection du Traite de Genie Civil, la 
terminologie et les conventions typographiques suivantes ont ete adoptees: 

• Cet ouvrage se subdivise en chapitres (chap.) reperes par un titre a un chiffre, en sections 
(sect.) reperees par un titre a deux chiffres, et en paragraphes (§) reperes par un titre a trois 
chiffres. 

• Les equations hors texte sont numerotees continument par chapitre et reperees par deux chif- 
fres places entre parentheses (exception: les equations tirees des Eurocodes ne sont pas 
numerotees). Dans le texte, une numerotation entre parentheses, par exemple (2.4), fera tou- 
jours reference a une equation hors texte. 

• La numerotation des figures (fig.) et des tableaux (tab.) est continue a I'interieur de chaque 
chapitre. C'est ainsi que la figure 1.2 vient apres le tableau 1.1, ou que le tableau 6.14 vient 
apres la figure 6.13. 

• Uitalique maigre est utilise dans le texte pour mettre en evidence certains termes, pour les 
complements Eurocodes, pour des citations ainsi que pour les mots ou expressions etrangers. 
Un alinea entier en italique maigre correspond a des renseignements relatifs aux Eurocodes. 

• Uitalique gras est quant a lui utilise lorsqu'un nouveau terme est cite pour la premiere fois: 
cela permet d'identifier I'endroit ou il est defini. Tous les termes en italique gras sont repris 
dans I'index figurant a la fin de cet ouvrage. 

1.4.2 Axes 

Le systeme d'axes utilise dans cet ouvrage est identique a celui qui a ete adopte dans les normes SIA 
et les tables SZS. La convention generale pour les axes des elements structuraux est la suivante 
(fig. l-2(a)): 

• axex: axe longitudinal de I'element, 

• axe y : axe de la section transversale, 

• axe z'. axe de la section transversale. 

Les deplacements dans la direction des axes x,y tiz sont designes respectivement par w, v et w. Pour 
les sections transversales, on utilise d'une maniere generale la convention suivante (fig. 1.2(b)): 

• axe y : axe parallele aux ailes (ou au petit cote pour les profils creux rectangulaires), 

• axe axe perpendiculaire aux ailes (ou au petit cote pour les profils creux rectangulaires). 
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pour les cornieres: 

• axcy: axe parallele a la plus petite aile, 

• axe z: axe parallele a la plus grande aile, 




(a) Element structural (b) Sections transversales 

Fig 1.2 Conventions d'axes pour les elements structuraux. 



et si necessaire (pour les cornieres et autres sections non symetriques): 

• axe 77: axe principal de forte inertie, s'il ne correspond pas avec I'axe y, 

• axe ^: axe principal de faible inertie, s'il ne correspond pas avec I'axe z- 

La convention d'axes utilisee dans les Eurocodes est identique a celle citee ci-dessus, a V exception 
des axes principaux vj et , qui sont designes respectivement par u etv ouy et z (profils Z). 

1.4.3 Notations et signes 

Une liste detaillee des notations utilisees est donnee a la fin de cet ouvrage. Elles sont en general 
confornmes a celles utilisees dans les nornmes SIA et les tables SZS ; les eventuelles exceptions sont 
signalees lors de leur enmploi. 

Les notations utilisees dans les conmplenments d' information relatifs aux Eurocodes sont confornmes a 
ces derniers, nmenmes si elles different parfois de celles utilisees dans le reste de cet ouvrage. Cette fagon 
de faire a ete choisie afin de rendre la consultation des Eurocodes plus facile. 

En ce qui concerne les signes, un effort de traction est admis positif et un effort de conmpression nega- 
tif. Le signe des moments est fixe de fagon conforme aux regies habituelles de la statique (regie du tire- 
bouchon et moment positif dessine du cote de la fibre tendue). Ces conventions de signes ne doivent 
cependant pas etre appliquees aveuglement dans tous les cas, car certaines formules d'interaction s'appli- 
quent avec la valeur absolue des efforts. De telles exceptions sont cependant signalees dans le texte. 

1.4.4 Unites 

Cet ouvrage est base sur le systeme international d'unites (SI), dont les unites de base sont le 
metre, le kilogramme et la seconde. Le newton [N] est I'unite de force correspondant a une accelera- 
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tion de 1 m/s^ appliquee a une masse de 1 kg. C'est ainsi que les unites suivantes sent utilisees de 
fagon systematique: 

• dimension : millimetre (mm) ou metre (m), 

• charge ponctuelle : kilonewton (kN) ou newton (N), 

• charge repartie : kilonewton par metre carre (kN/m^) ou kilonewton par metre courant (kN/m), 

• contrainte : newton par millimetre carre (N/mm2). 

Pour eviter une eventuelle confusion dans le domaine des unites, ces dernieres sont rappelees dans 
les exemples numeriques. Cela a egalement pour avantage d'encourager a une certaine rigueur de calcul, 
ce qui permet souvent d'eviter des erreurs d'ordre de grandeur des resultats. 



1.5 Bref historique des charpentes metalliques 

Cet historique est principalement base sur les ouvrages [1.12] [1.13] [1.14] [1.15] [1.16] [1.17] et 
[1.18]. 

1.5.1 XVIIje et XIXe siecles 

(. htfer a commence a faire son apparition comma materiau de construction au milieu du XVIIF sie- 
cle alors que les materiaux usuels de I'epoque etaient le bois et la pierre. Ses fonctions principales 
etaient essentiellement I'ornementation et le renforcement des ossatures. Le role de nombreuses pieces 
metalliques etait aussi de maintenir les pierres dans leur position initiale par agrafage. A la fin du XVIIF 
siecle, les pieces metalliques n'etaient plus cachees dans les murs de pierre, mais composaient Tossa- 
ture principale des constructions, contribuant ainsi a une nouvelle forme d' architecture., Un des precur- 
seurs de la construction en fer fut Victor Louis qui, en 1786, crea le premier ouvrage constitue entiere- 
ment d'une ossature metallique, le toit en fer du Theatre frangais a Paris. 

Avec le fer, les schemas ou methodes de conception furent bouleverses. En effet, le concepteur ne 
travailla plus avec des elements singuliers, enfonte, monies en atelier, mais avec des profiles standard (I, 
T, L), dont I'assemblage permettait d'aboutir aux solutions recherchees. Ce passage d'elements uniques 
a des produits normalises fut possible grace aux nombreux developpements effectues dans le domaine 
des chemins de fer europeens. C'est ainsi qu'apparurent au debut du XIX^ siecle les premieres poutrel- 
les en fer forge en I, en T ou en L. 

Le succes de cette standardisation et prefabrication des elements metalliques n'aurait pas pu etre pos- 
sible sans le rivet. Ce moyen d' assemblage permit en effet une combinaison presque illimitee des profiles 
standard donnant lieu ainsi a des structures tres differentes repondant aux divers problemes poses. 

Ces nouveaux moyens d' assemblage et les nombreux produits standard conduisirent a une architec- 
ture revolutionnaire utilisant comme materiaux de construction le fer, le bois et le verre. L'oeuvre la plus 
significative de ce nouveau mouvement architectural fut celle de Joseph Paxton. Ce dernier developpa, 
dans les annees 1850, un ensemble de regies se rapportant a la construction metallique flanquee de pan- 
neaux de verre. En construisant de multiples prototypes, il etablit les bases de T architecture modulaire et 
mit en pratique les theories d'une prefabrication totale des composants du batiment. La construction la 
plus spectaculaire ou Paxton appliqua I'ensemble de ses theories fut le Cristal Palace (fig. 1.3), 
construit en 1851 pour I'Exposition Internationale de Londres. Cet edifice etait base sur un module de 
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Fig. 1.3 Cristal Palace a Londres. 



revetement en verre de 2.44 metres reposant sur une ossature metallique. La realisation du batiment dura 
quatre mois, ce qui representait un record pour une construction d'une telle envergure. A travers cet 
ouvrage, Paxton demontra les avantages econonoiques d'une telle conception. 

Des lors, le fer fut utilise essentiellement pour ses qualites de legerete structurale en accord avec les 
regies d'une architecture de verre ou la penetration de la lumiere au sein des espaces interieurs etait pri- 
vilegiee. La Lime Street Station de Londres, congue par Turner et Locke, fut I'un des premiers ouvrages 
qui temoignait de cet engouement pour une architecture de verre et de fer. L' expansion soudaine des vil- 
les et du commerce encouragea la creation d'ouvrages tres differents (halles, batiments publics, com- 
merces, passages converts, marquises, etc.) privilegiant 1' utilisation de ces deux materiaux. En guise 
d'exemples, nous pouvons citer les constructions suivantes de Paris: 

• La bibliotheque nationale construite en 1868 par Henri Labrouste, qui est un modele d' architec- 
ture transparente. La grande salle de lecture est realisee avec une ossature metallique constituee 
d'un ensemble de coupoles adjacentes. Le verre utilise comme revetement de toiture permet la 
penetration de la lumiere dans la salle de lecture. 

• Les facades des maisons de commerce comme celles de la rue Reaumur. 

• Les grandes verrieres de la Societe Generale. 

• Les magasins du Printemps et les Galeries Lafayette. 

Les progres techniques realises dans le domaine de la production metallique contribuerent a 1' appa- 
rition d'un nouveau materiau, appele acier. Ce dernier, derivant directement du fer, apparut a la fin du 
XIX^ siecle, modifiant une fois encore I'environnement de la construction. 
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Les performances de ce nouveau materiau entrainerent la modification des procedes d' assemblage, 
des techniques de laminage et des modeles de calcul. En effet, avec la soudure, on passe d'un assemblage 
rivete ponctuel a une liaison lineaire. C'est egalement avec I'apparition de I'acier que les dimensions des 
produits fabriques en usine deviennent importantes. II est alors possible d'obtenir des profiles d'une lon- 
gueur superieure a 6 m. Enfin I'utilisation de I'acier est de plus en plus massive en cette fin de XIX^ sie- 
cle atteignant un taux de croissance superieur a 25% en 1890. 

En Suisse, les premiers ouvrages a ossature metallique datent du milieu de la seconde moitie 
du XIX^ siecle [1.15]. Un des premiers batiments possedant un squelette en fer comme structure 
principale fut la bourse de Zurich, con^ue en 1 878 par Albert Muller et couvrant une salle de 32.5 
m de long par 21.8 m de large. La hauteur de cet ouvrage, realise par I'entreprise Ott d'apres les 
calculs du professeur Tetmaier, etait de 17 m. 

Durant cette meme periode, d'autres constructions de grande envergure, comme le hall de la 
gare de Zurich (fig. 1.4), realise en 1867 par la fabrique de machines d' Augsbourg-Nuremberg, 
d'apres les plans de I'ingenieur Gerber, ainsi que les gares de Fribourg (1875) et de Bellinzone 
(1884), furent realisees en fer. 




Fig. 1.4 Hall de la gare de Zurich. 



C'est a partir de cette epoque, comme cite dans la brochure de I'Union des constructeurs suis- 
ses de ponts et charpentes metalliques (VSB) [1.15] que «la charpente metallique prit une rapide 
extension grace au developpement de nos, gmndes viUes et de nos entreprises industnelles». Les 
exemples de realisation suivants temoignent de la croissance dans I'utilisation de I'acier pour la 
construction de batiments: 
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• le theatre municipal de Zurich, execute d'apres les calculs du professeur W. Ritter (1890- 
1891), 

• le toit et la coupole de I'eglise de Zurich-Enge (1892-1894), 

• la coupole de la gare de Lucerne (1894-1895), 

• le dome du Palais federal a Berne (1899-1900), 

• la gare d'Olten (1899-1900). 

La brochure du VSB [1.15] precise que «des 1890 deja on donna la preference a Vacier pour 
la construction de grands bdtiments, en particulier pour les grands magasins de Bale et de 
Zurich, comme aussi pour des hotels a Lucerne et ailleurs. Les magasins Jelmoli (fig. 1.5) 
construits a Zurich en 1898 par Stalder et Usteri meritent une mention toute speciale, car c'est 
la premiere execution d'une ossature entierement metallique, Cet ouvrage edifie sur le modele du 
monumental bdtiment du Printemps a Paris a ete le premier en Suisse a nous reveler les avanta- 
ges inherents a une ossature metallique : vastes salles bien eclairees, larges vitrines, economic 
d'e space et securite en cas d'incendie. 

Uacierfut employe de plus en plus et, tout en restant inapparent, contribua a imp rimer a nos 
villes leur cachet moderne. Entre 1890 et 1900, les grandes entreprises de Industrie des machi- 
nes et de Venergie ne tarderent pas a avoir recours a Vacier pour la construction de leurs ate- 
liers et de leurs depots », Nous pouvons citer: 

• Escher et Wyss a Zurich (1891), 

• Dubied a Couvet (1891-1992), 

• Brown Boveri et Cie aBaden (1891-1992), 




INTRODUCTION 



13 



• Saurer a Arbon (1893-1994), 

• les services du gaz et de I'eau a Bale (1890), 

• Tusine a gaz de Zurich (1897-1898). 

1.5.2 Premiere moitie du XX^ siecle 

En Europe, pendant cette premiere moitie de siecle, Tacier subit la forte concurrence du beton. 
L'engouement pour ce nouveau materiau, de la part des architectes et des ingenieurs, provoqua une 
diminution certaine du nombre d'ouvrages metalliques realises pendant cette periode. Cependant plu- 
sieurs concepteurs continuerent a developper les bases d'une architecture economique et rationnelle et 
essayerent, par Tintermediaire de plusieurs prototypes, de sensibiliser la profession aux avantages d'une 
construction a ossature metallique. 

L'Ecole d'art de Glasgow, construite en deux phases de 1896 a 1909 par C. R. Mackintosh, comprenant 
de vastes plans inclines constitues de fer et de verre permettant la penetration de la lumiere dans les ate- 
liers, est Tun des premiers prototypes faisant reference aux ouvrages metalliques de la fin du XIX^ siecle. 

La planification des premieres halles industrielles contribua a maintenir Tacier dans la construction. 
Les abattoirs de Lyon (fig. 1.6), construits en 1917 par Tony Gamier, en sont un exemple. 

Outre les exemples precites, plusieurs ouvrages temoignent des developpements effectues en Europe 
dans le domaine de la construction metallique pendant cette premiere moitie de siecle malgre Tessor des 
structures en beton. Parmd les plus connus, nous pouvons citer: 

• les usines de turbines AEG realisees a Berlin et con9ues par Behrens (1909), 

• le Steel Pavilion de Texposition de Leipzig, de Bruno Taut, constitue d'une coupole doree sur- 
montant une pyramide octogonale a facettes en verre et ossature en acier (1914), 




Fig. 1.6 Abattoirs de Lyon. 
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• les magasins Petersdorff construits a Breslau par Erich Mendelsohn, dont les facades sont entie- 
rement en verre et en acier (1927), 

• le pavilion de Barcelone construit par Mies van der Rohe (1929), 

• rimmeuble Clarte a Geneve realise par Le Corbusier (1930), 

• la maison de verre a Paris con^ue par Pierre Charreau (1932). 

Aux Etats-Unis, la situation de I'acier etait a I'oppose de ce qu'elle etait en I'Europe. L'acier, repon- 
dant de maniere satisfaisante a la creation de batiments de grande hauteur a cout modere, fut alors enor- 
mement utilise comme materiau de construction. Parmi les ouvrages les plus marquants nous pouvons 
citer quelques ouvrages con^us par Mies van der Rohe: 

• Minerals and Metals Research Building, Chicago (1942), 

• Alumni Memorial Hall, IIT Campus, Chicago (1945-1946), 

• Farnsworth House, Piano, Illinois (1946-1947), 

• Lake Shore Drive Apartments, Chicago (1948-1950). 

En Suisse, la brochure du VSB [1.15] mentionne que « revolution de la construction des 
charpentes metalliques fut etroitement liee a V extension des villes. II est notoire que pendant 
cette premiere moitie de XX^ siecle, la population afflua de plus en plus vers la ville. Mais plus 
celle-ci s'etendait, plus les quartiers des affaires avaient tendance a se rassembler au centre de 
la ville, ce qui obligea, vu le prix eleve du terrain^ a construire en hauteur D' autre party on 
s'efforga de reunir dans le meme bailment les bureaux et les magasins. Pour remplir cette condi- 
tion, ilfallut utilise r au mieux Vespace disponible, c'est-a-dire non seulement construire en hau- 
teur, mais egalement diminuer le plus possible Vepaisseur des murs, parois, plafonds et piliers. 
Ces nouveaux problemes ont ete resolus par le bailment a elages multiples oil la construction 
massive est remplacee par une construction a ossature. L'acier revela alors ses nombreux avan- 
tages a tel point que V ossature metallique fut tres appreciee pour la construction de grands bati- 
ments comme rciaux. Des problemes semblables se pose rent pour d'autres constructions 
urbaines: hotels, ecoles, theatres, cinemas et logements pour lesquels on trouva aussi des solu- 
tions rationnelles». Parmi les nombreuses constructions a ossature metallique de cette premiere 
moitie de XX^ siecle, nous pouvons citer: 

• rhotel Cornavin a Geneve (1930), 

• la tour Bel- Air Metropole a Lausanne (1931-1932) (fig. 1.7), 

• les grands magasins Rheinbriicke a Bale (--1940), 

• les cinemas Rex a Zurich (--1945), 

• les grands magasins Innovation S.A. a Lausanne (1949). 

L'emploi de l'acier pour les batiments industriels a commence au debut du XX^ siecle. Par la 
suite, il fut utilise de plus en plus dans Tindustrie pour ses capacites economiques, mecaniques et 
de legerete. Les exemples temoignant de cette preference pour Tacier pour les halles industrielles 
sont nombreux, en particulier les ouvrages suivants: 

• la halle de filature a Obfelden (1947), 

• les acieries de Louis von Roll a Choindez (- 1940-1945). 
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Fig. 1.7 Tour Bel-Air Metropole. 



La fin de cette premiere moitie de siecle fut marquee par la construction de nombreux hangars 
et halles realises en acier. Citons : 

• la halle des fetes de TExposition nationale Landi de Zurich avec toiture mobile (1939), 
recemment reconstruite a BuUe avec toiture fixe (1996) par I'entreprise Bernard Sottas 
d'apres les calculs du bureau d'ingenieurs conseils Barras SA (fig. 1.8), 

• les hangars d'avions construits a Kloten (1949), 

• le velodrome d'hiver a Oerlikon (1949-1950), 

• la halle du Comptoir Suisse a Lausanne (1951) (fig. 1.9). 

1.5.3 Deuxieme moitie du XX^ siecle 

La periode apres la Seconde Guerre mondiale fut caracterisee par un besoin urgent de reconstruction. 
La rapidite d'execution, I'economie des moyens et la rationalite etaient alors les contraintes a respecter 
par les concepteurs de I'epoque. La construction metallique fut plebiscitee par les ingenieurs et les archi- 
tectes, car elle repondait parfaitement a ces contraintes et pouvait beneficier d'une Industrie metallurgi- 
que tres forte (developpements importants durant les annees 1940-1950 pour des raisons militaires). Cela 
contribua a une utilisation a nouveau plus massive de Lacier comme materiau de construction. 




Fig. 1.8 Halle Landi: (a) En 1939 a Zurich; (b) En 1996 a Bulle. 
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Fig. 1.9 Halle du Comptoir Suisse a Lausanne. 



Le Pavilion allemand realise en 1958 a TExposition universelle de Bruxelles par Egon Eiermann est 
un exemple ou la totalite des composants du batiment sont prefabriques en usine. Get ouvrage est carac- 
terise par une ossature d'acier tres legere n'entravant nullement Teffet de transparence recherche en dis- 
posant des panneaux de verre en facades. 

La reconstruction des quartiers berlinois detruits pendant la guerre fut un formidable banc d'essai 
pour la construction metallique. Comma exemple, nous pouvons citer I'ensemble du campus de 
Berlin-Dahlem congu par Wood et Schieldhelm en 1963-1973, oia Lacier est roi. En effet, le squelette 
de I'ouvrage est entierement en acier et les facades sont composees de panneaux metalliques pre- 
fabriques. 
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Les annees 70 furent marquees par T apparition d'un nouveau type d' architecture base sur la mise en 
valeur de la haute technologie. Les precurseurs de ce courant architectural High-Tech furent Norman 
Foster et Richard Rogers, Renzo Piano et Peter Rice [1.16] [1.17] [1.18]. Parmi les constructions les 
plus connues, nous pouvons citer: 

• Le Centre Georges-Pompidou, con9u par Renzo Piano et Richard Rogers a Paris en 1972-1977, 
dont la structure en acier est composee de 14 travees modulaires. Ce projet expose toutes les 
fonctions vitales de Tedifice, habituellement cachees. Les reseaux qui le font respirer et fonction- 
ner (conduites et circulations) sont visibles en fa9ade et a Texterieur, 

• Le Laboratoire de Cambridge ^ Hertfordshire congu par Rogers en 1979, compose d'une struc- 
ture en acier flanquee de panneaux sandwiches prefabriques. La totalite des reseaux techniques 
est visible, rythme les espaces interieurs et donne une forme d'art plastique particuliere. 

• Le Pavilion de Voyage IBM (demontable), con9u par Renzo Piano et Peter Rice au debut des 
annees 80. 

Cependant, il fallut attendre le milieu des annees 80 pour entrevoir les premiers signes d'une archi- 
tecture inventive, caractere de la construction en acier d'aujourd'hui. Les serres du jardin botanique 
Liicile Halsell Conservatory de San Antonio (fig. 1.10) construites par Emilio Ambasz en 1986-87 et 
composees d'une structure metallique tubulaire aux noeuds spheriques, resultant d'une analyse des 
contraintes par ordinateur, et de panneaux de verre depossedes de meneaux, est une illustration de cette 
creativite technologique. 




Fig. 1.10 Serres du Lucile Halsell Conservatory de San Antonio. 
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Le renouveau de la construction metallique qui se produit dans les annees 80 est, comme mentionne 
dans le guide Construire en acier paru en 1993 aux editions Le Moniteur [1.12], «le fruit de conjonctu- 
res recentes autant que d'une lente maturation. Uutilisation de Vacier autorise un meilleur contrdle de 
la production et surtout accorde plus aisement conception et execution. La tendance actuelle est a des 
references abstraites comme V information ou la biologic. Les ' machines \ dont on reve, sont lisses et 
ergonomiqueSy regorgent d'ecrans et de microprocesseurs, Dans ce sillage, V architecture de cette fin de 
XX^ siecle privilegie le carenage continu, invente des ailes d' avion, dresse des mats et s'habille de 
peaux de verre et d'acier». 

L'Hotel industriel de Pantin (fig. 1.11), congu en 1990 par Jean Nouvel, possedant une ossature et 
des bardages en acier, ainsi que la Glashalle de Leipzig (fig. 1.12), realisee en 1995-1996 par Ian Rit- 
chie, dont la structure est en acier et I'enveloppe constitute de panneaux de verre aux proprietes opti- 
ques variables, en sont quelques exemples. 




Fig. 1.11 Hotel industriel de Pantin. 



En Suisse, cette derniere moitie du XX^ siecle a ete marquee par la realisation de halles et de 
batiments en charpente metallique pour le secteur public (administrations, ecoles, centres de 
sport) et pour le secteur prive (immeubles de bureaux, centres de commerces). Citons en particu- 
lier les constructions remarquables suivantes: 

• I'immeuble d' administration de Nestle a Vevey, de I'architecte Jean Tschumi, construit en 
1957-60, agrandi en 1974 et rehabilite en 1997-1998 par les architectes Richter & Dahl 
Rocha, ingenieurs Tappy, Bornand & Michaud, 

• I'etape initiale de I'Universite de Lausanne-Dorigny (1969-1970), de T Atelier des archi- 
tectes associes, ingenieurs B. Janin &T. Girard et L. Gabella, 
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Fig. 1.12 Glashalle de Leipzig^ 



• les immeubles d'administration de Chauderon a Lausanne (1970-1974), avec structure 
metallique suspendue, bureaux-paysage et fagades-rideaux en panneaux sandwiches pre- 
fabriques, de 1' Atelier des architectes associes, ingenieurs B. Janin & T. Girard, 

• les batiments d' administration de Bobst SA a Prilly (1978-1979), realises par I'architecte 
J, P. Cahen, ingenieurs A. Kugler et F. Matter, 

• les halles de gymnastique de I'Ecole Suisse de sport de Macolin (1975-1981), de I'archi- 
tecte M. Schlup, ingenieurs Schaffner & Dr. Mathys et Schmid, 

• les nombreux batiments en relation avec I'aeroport de Geneve-Cointrin (tour de controle, 
halle de fret, palais des expositions, batiment de tri des bagages, salle de spectacle Arena, 
etc.), 

• les batiments de la premiere etape de construction de I'EPFL a Lausanne-Ecublens (1977- 
1983), des architectes Zweifel & Strickler, 

• la serre temperee du Jardin botanique de Geneve (1987), des architectes Lamuniere & van 
Bogaert, Marchand & collab., Ritter, Sauty & collab., Chatelain & assoc., ingenieur J.-M. 
Yokoyama, 

• la gare postale de Coire (1991-1992), des architectes R. Brosi et Obrist & Partner, inge- 
nieurs Toscano, Hegland & Partner et Ove Arup & Partners, 

• le centre d' administration de Langenthal (1996), de I'architecte Geiser, ingenieurs Dup- 
penthaler & Walchli, 

• le batiment des radiocommunications Swisscom a Lausanne-Ecublens (1996), de I'archi- 
tecte R. Luscher, collab. D. Linford, ingenieurs Hitz & Partner et D. Crottaz. 
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2.1 Introduction 

La conception de la structure porteuse d'une halle ou d'un batiment est basee sur son utilisation pre- 
vue, soit essentiellement ses caracteristiques de resistance (pour assurer une securite structurale suflfi- 
sante) et de deformabilite (pour garantir une bonne aptitude au service). Elle est done fortement influen- 
cee par les proprietes des materiaux qui la composent. Un projet de charpente metallique doit en 
consequence etre congu et elabore de fagon a ce que les proprietes du materiau acier soient utilisees au 
mieux, soit sa haute resistance mecanique, sa grande ductilite et sa soudabilite. 

L'ensemble des criteres de conception d'une ossature developpes dans ce chapitre fait appel a la 
connaissance approfondie du materiau acier, comprenant son mode d'elaboration, les proprietes fonda- 
mentales et les modes de fabrication des produits. Ces points ont ete developpes en detail dans le TGC 
volume 10, chap. 3, auquel nous renvoyons le lecteur. Ce chapitre allant au-dela du materiau acier, il est 
done structure de la fagon suivante : 

• Section 2.2. Description des caracteristiques intrinseques du materiau acier et de ses produits, 
telles que la resistance mecanique, le comportement sous haute temperature et la resistance a la 
corrosion. Nous prendrons en consideration quelques proprietes derivees telles que la capacite 
d'isolation (en combinaison avec d'autres materiaux) ainsi que I'economie liee aux proprietes 
propres, comme par exemple la haute resistance de 1' acier. 

• Section 2.3. Enumeration des caracteristiques d'une ossature metallique grace aux proprietes du 
materiau et des produits acier. II s'agit des caracteristiques directement utilisees lors de la fabri- 
cation et du montage, dans le projet reaUse (besoins immediats du maitre de I'ouvrage), ainsi que 
lors de son exploitation (changement d'affectation ou transformation de I'ouvrage). 

• Section 2.4. Presentation des differents criteres de conception influengant le projet. Ces criteres 
sont directement lies aux choix faits par le maitre de I'ouvrage, I'architecte ou I'ingenieur et peu- 
vent determiner de fagon importante la qualite et le cout de I'ouvrage. 

• Sections 2.5 et 2.6. Presentation plus approfondie de deux criteres particuliers que rencontrent les 
architectes et les ingenieurs lors de la conception des halles et batiments: la protection contre 
Vincendie et la protection contre la corrosion. 

2.2 Proprietes du materiau acier et de ses produits 

2.2.1 Caracteristiques mecaniques 

L' acier possede de tres bonnes capacites de resistance lorsqu'il est soumis a la traction. En eflFet les 
valeurs de la limite d'elasticite et de la resistance a la traction de ce materiau (fig. 2.1) sont tres elevees 
(TGC vol. 10, § 3.3.1). En compression, le comportement de I'acier est identique au comportement en 
traction, mis a part les phenomenes d'instabilite eventuels. 

La densite de I'acier etant elevee, le concepteur doit au mieux eviter tout exces de matiere qui aug- 
mente le poids propre de la structure de fagon non economique. Ceci implique une organisation de la 
matiere en ossature formee de fines barres metalliques, c'est-a-dire en squelette privilegiant la legerete 
structurale. Les profiles composant les structures en acier ont done des parois minces et les phenome- 
nes d'instabilite (TGC vol. 10, chap. 10, 11 et 12) prevalent lors d'efforts de compression, pouvant 
conduire a la ruine bien avant que les sollicitations n'atteignent la resistance ultime a la compression 
pure. Par consequent, il faut utiliser au maximum la resistance a la traction de I'acier. Comme exemple, 
nous pouvons citer le cas du poteau, en general sollicite a la compression, qui pent etre avantageuse- 
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Fig. 2.1 Diagrammes contrainte-deformation specifique des aciers S235 et S355 a temperature ambiante. 



ment remplace par des suspentes tendues dans une ossature inversee, c'est-a-dire suspendue. Cepen- 
dant un tel choix conceptuel demande une grande maitrise des assemblages, car les efforts de traction 
sont plus difficiles a transmettre que les efforts de compression. En effet, ces derniers sont souvent 
transmis par simple contact. De plus, il convient de s' assurer que la complexite des pieces de liaison 
tendues ne conduisent pas a un cout prohibitif. 

2.2.2 Resistance aux temperatures elevees 

Dans le contexte d'un incendie, I'acier a mauvaise reputation, bien qu'il soit incombustible. On lui 
reproche de n' avoir qu'une faible resistance aux temperatures elevees et de faciliter la propagation du 
feu par conduction de chaleur. Les caracteristiques mecaniques de i'acier diminuent eflfectivement lors- 
que la temperature augmente, ce qui signifie qu'au cours d'un incendie, il pent y avoir risque d'effondre- 
ment de la structure. II faut cependant noter que la securite des personnes en cas d' incendie est forte- 
ment influencee par d'autres parametres comme la chaleur et les fumees toxiques, la resistance au feu 
n'etant pas le plus important. 

Les caracteristiques mecaniques de I'acier (limi'-e rl'elasticite/^, module d'elasticite E) sont influen- 
cees par la temperature (TGC vol. 10, fig. 3.20). La figure 2.2 montre les diagrammes contrainte-defor- 
mation specifique de I'acier S235 a differentes temperatures. On voit que si la limite de proportionnalite 
est reduite a partir de lOO^'C, la limite d'elasticite pour une deformation de 2% (limite d'elasticite effec- 
tive a utiliser dans les calculs), diminue a partir de 400°C seulement [2.1]. Certains aciers allies (des 
aciers inoxydables ainsi que des nouveaux aciers dits resistants aufeu) presentent une reduction moindre 
de la resistance mecanique en fonction de la temperature. Ainsi, certains aciers inoxydables ont encore, a 
600°C, une limite d'elasticite /y d'au moins 60% de leur valeur a temperature ambiante (20°C). 



2.2.3 Resistance a la corrosion 

Pour assurer la durabilite de I'ouvrage exigee par I'utilisateur, il est necessaire de compter sur la 
permanence des qualites essentielles de I'acier, en particulier ses proprietes mecaniques. Or, exposee a 
I'atmosphere, la surface de I'acier se deteriore par corrosion. La forme de corrosion la plus courante 
est la corrosion uniforme, ou generalisee, qui se traduit par la formation de rouille. Ce produit, com- 
pose d'oxydes plus ou moins hydrates, ne se forme qu'en presence d'oxygene et d'eau a temperature 
ordinaire. Cette corrosion est dite aqueuse et represente la forme la plus frequemment rencontree en 
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2.2.4 Caracteristiques desolation thermique et phonique 

L'acier etant un materiau conducteur, ses capacites d'isolation thermique et phonique ne sont pas 
elevees. De plus, le manque de massivite des elements de construction contribue a diminuer leurs quali- 
tes phoniques et thermiques. La consequence en est que I'utilisation de I'acier seul comme materiau iso- 
lant n'est pas envisageable. Cependant une combinaison de I'acier avec d'autres produits donne lieu a 
des elements a grandes capacites thermiques et phoniques. 

L'exemple le plus caracteristique d'isolation thermique est donne par Tenveloppe des batiments realisee 
en panneaux sandwiches, oii I'acier est combine avec des produits isolants tels que la laine de verre ou de 
pierre, la mousse polyurethanne, le polystyrene expanse ou la mousse phenolique. L'aisance avec laquelle 
sont realises de tels panneaux pour les parties usuelles du batiment ne doit pas faire oublier les points deli- 
cats comme les joints, les angles, les ouvertures et les assemblages, ou les risques de ponts thermiques sont 
importants et peuvent donner lieu a de la condensation (d'oii corrosion a terme des parties en acier). 

Dans les toitures et les facades comportant des toles d'acier, V isolation phonique est due a leur etan- 
cheite a Fair ainsi qu'a I'utilisation de panneaux isolants, de preference en laine de verre ou de pierre a 
haute densite. 

En conclusion, meme si les caracteristiques d'isolation thermique et phonique de I'acier ne sont pas 
tres satisfaisantes, son association judicieuse avec d'autres materiaux permet la realisation d'elements 
de construction dont les capacites d'isolation permettent de repondre aux exigences les plus courantes. 

2.2.5 Cout 

Outre ses caracteristiques mecaniques et physiques citees precedemment, I'acier possede d'autres 
facteurs permettant une diminution des couts. En effet, en utilisant un squelette d'acier comme ossature 
primaire, on contribue a diminuer I'epaisseur des parois et a minimiser I'encombrement engendre par 
les porteurs verticaux, done a augmenter la surface de plancher utilisable. Une autre diminution est due 
a I'utilisation d'aciers a haute limite d'elasticite dont le cout, bien que legerement superieur a celui des 
aciers ordinaires, est largement compense par les gains de poids et de section realises. 

Enfin I'acier pent, dans certains cas, etre le seul materiau qui reponde aux contraintes economiques 
et techniques imposees. C'est le cas par exemple lorsque la topographic du terrain est mouvementee 
(sites pentus), ou I'adaptation de I'ossature au sol et aux fondations est complexe ainsi que dans les 
zones sismiques, oii la solution metallique est la plus performante grace a la legerete de la structure et a 
la ductilite du materiau. 



2.3 Phases d'un projet d'ossature metallique 

On pent distinguer trois phases dans I'existence d'un projet d'une charpente metallique: I'etude du 
projet, la fabrication et le montage et enfin I'utilisation future du batiment. Ces trois phases permettent 
de mettre en evidence les caracteristiques principales d'une ossature metallique. 

2.3.1 Etude du projet 

Grandes portees. Les poutres metalliques sont des elements porteurs tres economiques car tous les 
composants de leur section sont utilises au mieux, grace a la grande diversite des elements qu'il est 
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possible de realiser (profiles lamines, profils composes, ajoures, poutres a treillis, etc.). On peut conce- 
voir ainsi des poutres de tres grande portee soit en concentrant la matiere dans les membrures, soit 
en augmentant la hauteur des sections. II est aussi possible de realiser des planchers de grande portee en 
les subdivisant en poutres et sous-poutres, ce qui conduit a des systemes a deux, voire trois niveaux. 
Dans la plupart des cas, les divers types de poutre doivent etre combines pour creer le systeme le plus 
interessant. 

L'avantage des grandes portees est la creation de grandes surfaces libres et la reduction du nombre 
de poteaux, dont la figure 2.3 donne un exemple [2.4]. II s'agit d'une halle composee de trois blocs de 
81 m X 81 m (un seul est represente sur la figure) ne comportant chacun que quatre piliers interieurs, 
pour des portees libres des poutres maitresses de la toiture de 27 m. L'originalite de la conception est 
donnee par I'exploitation de la hauteur de ces dernieres (5.5 m) pour y loger les locaux d' administration, 
dont le plancher constitue le plafond de la halle. 




Fig. 2.3 Exemple d'ossature a grande portee (halle de fret, aeroport de Geneve-Cointrin [2.4]). 

Section reduite des poteaux. Les poteaux metalliques ont des sections beaucoup plus reduites que 
les poteaux constitues d'autres materiaux, le beton par exemple, meme avec leur revetement antifeu. 
C'est d'ailleurs la raison du succes actuel des poteaux mixtes acier-beton. Si Ton en reste aux poteaux 
metalliques, la reduction de section constitue un gain de surface utile, aussi bien en ce qui concerne les 
poteaux interieurs que les poteaux exterieurs qui peuvent etre integres a la fagade. 
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Hauteur elevee du batiment. Seul I'acier permet d'atteindre economiquement des hauteurs de 
construction importantes. Dans les batiments a etages multiples, Tossature metallique constitue la 
solution la plus economique, surtout avec des planchers de grande portee. 

Poids reduit sur les fondations. Grace au poids reduit de la charpente metallique et des planchers 
mixtes (surtout ceux realises avec du beton leger), les charges a transmettre au sol sont inferieures a 
celles d'une construction massive. II en resulte des economies non seulement sur la structure elle- 
meme, mais aussi sur infrastructure et les fondations, particulierement lorsque Timmeuble est situe 
sur un sol mediocre ou a proximite immediate d'autres immeubles ou de voies de circulation. 

Souplesse de division de I'espace. La rapide evolution technique dans tous les domaines de Tacti- 
vite humaine fait que la demande de surfaces est toujours pressante et la duree d'utilisation de ces sur- 
faces dans leur configuration initiale toujours plus courte. II faut done que les halles et les batiments a 
etages offrent la plus grande souplesse d'amenagement interieur, afin que les surfaces puissent etre 
affectees rapidement a tous les genres d'activite. Une telle souplesse est donnee par I'utilisation d'une 
structure metallique permettant de realiser des grandes surfaces sans porteurs verticaux, done sans 
gene pour la division de Tespace. 

Comportement en cas de seisme. Les ondes emises lors d'un tremblement de terre sont transmises 
a toute construction par I'intermediaire des fondations. De par sa masse, le batiment tend a s'opposer 
aux mouvements qui lui sont imposes donnant lieu a des forces d'inertie de sens contraire a la direction 
des vecteurs caracterisants les deplacements du sol. Les forces ainsi creees, alternees et de caractere 
dynamique, provoquent des accelerations et des deplacements ainsi que des soUicitations de la struc- 
ture porteuse. La rupture a lieu lorsque la resistance ou la capacite de deformation (ductilite) de la 
structure ou une combinaison des deux est insuffisante. 

Utiliser un squelette metallique comme structure principale d'une halle ou d'un batiment permet 

de: 

• minimiser Taction sismique grace a des elements constitutifs legers, 

• maximiser la capacite de resistance en choisissant des assemblages et des profiles adequats, 

• maximiser la capacite de transformation de Tenergie grace a une ductilite elevee de la structure. 

C'est done pour son bon comportement face aux seismes que Tacier est fortement utilise dans des 
regions ou les risques de tremblement de terre sont eleves, Cependant, certains principes architec- 
turaux fondamentaux ameliorant la reaction globale de Touvrage doivent etre presents a Tesprit du 
concepteur, comme par exemple: 

• la symetrie selon deux axes (minimisant les phenomenes de torsion), 

• la moderation des dimensions en plan et des portees, 

• la suppression de grands porte-a-faux, 

• dans la mesure du possible, la position basse du centre de gravite. 

La norme SIA 160 donne une serie de mesures a prendre relatives a la conception et aux details de 
construction de fa9on a ce que les dommages causes a un batiment soient acceptables. Ces mesures 
concernent la repartition en plan des elements servant a reprendre les efforts horizontaux, le mode de 
construction, les assemblages, les fondations et les elements du second oeuvre. 
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2.3.2 Fabrication et montage 

Prefabrication de la structure, L' ensemble des composants structuraux d'un batiment (elements 
porteurs, de facade, de plancher et de toiture) peuvent etre fabriques en usine avec rationalite et rapidite 
d'execution. Les exigences elevees d'execution et de precision imposees a une prefabrication totale en 
atelier ainsi que la rapidite de montage dependent fortement de la connaissance de la fQiere de produc- 
tion et de la coordination entre les differents intervenants (architecte, ingenieur, entrepreneur, etc.). Une 
bonne conception consiste par exemple a pre voir un nombre minimal de profiles et de pieces d' assem- 
blage aux caracteristiques geometriques differentes, afin de garantir une construction rationnelle et eco- 
nomique. 

L'acier est aussi un materiau permettant le developpement de nouveaux concepts de fabrication et de 
montage (robotisation de la construction). Toutefois, le concepteur doit veiller a ne pas tomber dans une 
industrialisation simpliste du batiment, mais chercher a developper pour chaque projet une conception 
assurant a la fois I'esthetique, la fonctionnalite, la prefabrication aisee en atelier et la rationalite. 

Duree de construction. Dans un grand nombre de projets, la duree de construction joue un role eco- 
nomique important. La construction metallique offre a cet egard des conditions interessantes. Elle est 
constitute en effet d'elements prefabriques montes sur chantier au moyen de grues, souvent mobiles. Les 
assemblages boulonnes permettent une mise en place rapide des elements et assurent immediatement la 
capacite portante integrate, avec toute la precision necessaire. Ce montage est independant des conditions 
atmospheriques et des saisons, la pause hivernale n'etant pas necessaire. La duree de construction reduite 
diminue aussi la duree d' interruption des activites en cas de modification de batiments existants. 

Tolerances. Pour les batiments a ossature metallique, les ecarts acceptables sur les dimensions des 
elements de construction sont petits, ce qui permet un ajustage precis des elements d'enveloppe et de 
second ceuvre. Ces faibles tolerances sont possibles pour les raisons suivantes: 

• petites tolerances de laminage des profiles utilises, 

• usinage et perfage effectues en atelier avec machines a commande numerique de grande precision, 

• deformations calculees des elements porteurs proches des deformations reelles, 

• pas de deformations differees. 

Ainsi, I'ossature metallique offre des conditions favorables pour le montage et la fixation des ele- 
ments de second oeuvre, ainsi que pour I'esthetique (verticalite et planeite des facades) et I'exploitation 
(verticalite des cages d'ascenseur, horizontalite des planchers). 

2.3.3 Utilisation future 

Les grandes surfaces couvertes sans porteurs intermediaires permettent de satisfaire a une multitude 
d'utilisations. De plus, la charpente metallique offre la possibilite supplementaire d'etre facilement 
transformable pour une «deuxieme vie». Les interventions peuvent consister a: 

• renforcer la structure porteuse pour supporter des charges superieures a celles prevues lors de 
r etude du projet, 

• augmenter la portee en supprimant des poteaux et en renforfant les poutres et les assemblages 
(fig. 2.4(a)), 
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Fig. 2.4 Possibilites de modification d'une ossature metallique 
(dessins tires de Structure acier, Bdtiments a etages [1.6]). 



• augmenter le nombre d'etages (fig. 2.4(b)), 

• modifier, ajouter des parties de batiment, 

• demonter des parties de la construction (fig. 2.4(c)). 

Sur les ossatures metalliques, ces operations peuvent etre executees facilement, a faible cout et sans 
entrave essentielle a Tutilisation du batiment existant. 

En cas de demolition complete, les bailments metalliques peuvent etre demontes rapidement, a peu 
de frais et sans nuisance. Les elements peuvent etre reutilises ou tout au moins reintroduits dans le cir- 
cuit des materiaux sous forme de ferraille. Une conception realiste devrait toujours prevoir la demolition 
du batiment et tenir compte de cette fin d' utilisation dans le choix de la structure porteuse. 
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En milieu urbain, I'acier est souvent utilise pour des interventions sur des batiments existants. En 
plus des renforcements, des modifications ou des adjonctions mentionnes ci-dessus, il s'agit la plu- 
part du temps de restauration (remise dans I'etat d'origine) ou de restructuration (adaptation des 
structures porteuses interieures a une nouvelle utilisation). Ce genre d'operations permet de faire 
I'inventaire de nombreuses utilisations possibles de I'acier, par exemple: 

• maintien et consolidation des fagades anciennes en magonnerie par une ossature de profiles, 

• renforcement des fondations par des micropieux ou des poteaux prefondes en acier, 

• remplacement des poteaux et des planchers anciens par des elements mixtes antifeu, 

• remplacement des circulations verticales par des elements legers en tole d' acier, 

• remplacement de la couverture traditionnelle par la tole d' acier inoxydable offrant 1' aspect 
des anciennes toitures en zinc. 



2.4 Criteres de conception 

Apres avoir vu quelles etaient les qualites intrinseques du materiau acier et d'une structure metal- 
lique, il faut se pencher sur les differents criteres dont le choix, par le maitre de I'ouvrage, I'archi- 
tecte ou I'ingenieur, pent influencer la conception du projet et la realisation de I'ouvrage. Certains 
criteres sont lies a 1' aptitude au service de la halle ou du batiment (utilisation des surfaces ou des 
volumes, fonctionnement, confort, etc.), alors que d'autres sont lies plus directement a la securite 
structurale de la charpente (capacite portante, resistance au feu, etc.). Enfin, les facteurs lies a I'eco- 
nomie de la construction et a 1' impact sur I'environnement doivent etre pris en compte durant toutes 
les phases de I'existence de I'ouvrage. 

2.4.1 Nombre et position des points porteurs 

Les charges verticales d'un batiment a ossature sont transmises aux fondations par les poteaux, 
metalliques ou mixtes, et dans certains cas par le noyau central. Les poteaux sont places en general aux 
points d' intersection d'une trame rectangulaire ou carree (fig. 2.5). Les trames rectangulaires correspon- 
dent bien aux caracteristiques des ossatures metalliques. Dans 1' exemple de gauche de la figure 2.5(a), 
la structure est optimale si les solives ont des portees superieures a celles des sommiers charges par les 
solives. II est aussi possible de rapprocher les poteaux de fagade sous chaque solive et de supprimer le 
sommier de rive, ce qui permet souvent d'integrer les poteaux a la structure secondaire de la fagade 
(exemple de droite de la figure 2.5(a)). Les trames carrees permettent egalement de disposer les poutres 
en diagonales pour s'adapter aux formes exterieures de batiments non conventionnels (fig. 2.5(b)). En 
cas de plancher sans poutres metalliques, la trame est en general carree; la dalle massive en beton trans- 
met les charges directement aux poteaux, qui sont alors plus rapproches, par Tintermediaire de renfor- 
cements noyes dans le beton (tetes de poingonnement par exemple). 

Lors de la conception d'une halle ou d'un batiment a ossature metallique se pose la question de 
I'optimisation du nombre de points porteurs. L'espace d'exploitation devant etre maximal (rendement 
spatial optimal), la tendance conceptuelle est done de reduire au maximum I'emprise au sol due aux ele- 
ments verticaux de la structure. De plus, en multipliant le nombre de points porteurs, on augmente le 
poids total des elements verticaux car les dimensions de ces derniers ne sont pas directement proportion- 
nelles a la charge a laquelle ils sont soumis (phenomene de flambage). 
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(a) Trame rectangulaire avec (b) Trame carree avec 

poutres orthogonales poutres diagonales 

Fig. 2.5 Position des poteaux en cas de trame rectangulaire (a) et carree (b). 

Les deux raisons precedentes plaident done pour la plus grande portee possible. Cependant, avec des 
portees importantes, les dimensions des poutres deviennent considerables, augmentant ainsi la consom- 
mation d'espace en hauteur, ce qui peut constituer un obstacle serieux a la minimalisation du nombre de 
points porteurs. De plus, si la hauteur des elements horizontaux augmente, la complexite des assembla- 
ges croit et Tutilisation de profiles standard n'est plus possible. II s'ensuit une augmentation du cout 
final de I'ouvrage. Enfin, le genre de fondation et les caracteristiques geotechniques du sol ont une 
influence preponderante sur le choix du nombre de points porteurs, done sur le choix de la trame. 

2.4.2 Hauteur de plancher a disposition 

Le plancher constitue la separation horizontale des etages. Sa hauteur (fig. 2.6), qui depend de la 
portee, des charges, de son mode de construction et des conduites qu'il contient, influe sur la hauteur 
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Fig. 2.6 Exemple de plancher de batiment. 



La mise en place d'un joint de dilatation a de fortes incidences sur la conception de la structure. En 
effet, selon I'ampleur des deplacements attendus, il peut s'averer necessaire de dedoubler I'ossature por- 
teuse ou de realiser des appuis glissants. Le dedoublement de la structure augmente le nombre de points 
porteurs, modifie la trame et le systeme de stabilisation, ce qui provoque des couts supplementaires. La 
nrise en place d' appuis glissants permet d'eviter certains problemes mentionnes ci-dessus, mais peut en 
introduire d'autres sous forme d'efforts imposes. 

La disposition des joints de dilatation doit done etre prevue des les phases preliminaires de concep- 
tion d'un projet. S'il s'agit de resoudre uniquement la question des deformations thermiques, le joint de 
dilatation peut etre limite a la superstructure, alors que sous tassements d'appui differentiels, il doit etre 
prolonge jusqu'a 1' infrastructure. Enfin, il ne faut pas oublier que le prolongement des joints de dilata- 
tion jusqu'en fa9ade peut avoir des repercussions non negligeables sur Tetancheite du batiment et sur 
I'esthetique. 

2.4.4 Systeme statique 

Lors de la conception d'une structure, il convient toujours de garantir la stabilite globale de 
I'ouvrage. Deux systemes structuraux permettent de satisfaire cette condition, comme on le verra aux 
chapitres 3 et4: les systemes isostatiques et les systemes hyperstatiques. La difference entre ces deux 
systemes est fonction du nombre d' elements structuraux, de la nature des liaisons et du nombre 
d'assemblages. On parle de structures isostatiques lorsque la suppression d'une liaison entraine I'insta- 
bilite statique. A 1' inverse, dans une structure hyperstatique ou le nombre de liaisons est superieur au 
nombre de degres de liberte, I'instabilite ne peut pas se produire lors de la suppression d'une seule 
d' entre elles. 

Actuellement, de nombreux ouvrages en construction metallique possedent une structure hyperstati- 
que permettant d'optimiser I'utilisation du materiau et d'accroitre la securite de I'edifice face aux solli- 
citations extremes ou imprevues. Cependant, une ossature isostatique, dont la capacite de deformation 
est superieure a celle d'une structure hyperstatique, peut absorber de legers deplacements relatifs (tels 
que ceux mentionnes au paragraphe 2.4.3) sans qu'il y ait alteration de ses performances structurales. Le 
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choix du systeme statique va done beaucoup dependre de la nature du sol d'une part, et des diflferents 
types de situation de risque d' autre part (chap. 6). 

2.4.5 Sections des profiles 

Afin d'optinaiser I'utilisation du materiau, le choix des profiles doit s'orienter vers des sections dont 
les caracteristiques repondent le mieux possible a leur role structural. Cela revient a choisir des sections 
qui minimisent les dimensions geometriques et maximisent la resistance et la rigidite liees a la fonction 
porteuse du profile. En optant pour une telle conception, 1' augmentation de volumes utiles a I'interieur 
du batiment peut etre substantielle. Citons I'exemple d'un element porteur dont le seul role est le trans- 
fert des charges par flexion. Dans ce cas, il convient d'optimiser le rapport entre la capacite de resistance 
en flexion et la hauteur geometrique. Un profil creux rectangulaire est done preferable a une section 
tubulaire circulaire, car pour un meme module de resistance, la hauteur du premier element est infe- 
rieure a celle du second. 

L' adequation entre les profiles et leurs assemblages doit egalement etre integree dans le choix des 
sections. En effet, des elements en profils fermes (circulaires ou carres) imposent des details de 
construction totalement differents de ceux envisageables avec des profiles ouverts (en I ou en H). 

Dans le cas ou la structure est visible, I'esthetique ne peut etre negligee. En eff'et, le choix des sec- 
tions influe fortement sur la perception spatiale. Le choix d'un type de design pour les sections doit done 
etre conforme aux volontes architecturales. 

Enfin le choix des sections des profiles composant la structure primaire d'un ouvrage doit egalement 
tenir compte des interactions avec les elements secondaires et tertiaires (reseaux techniques). En effet, 
les modes de fixation entre les profiles de la structure secondaire et ceux de I'ossature principale, ainsi 
que I'emplacement et le passage des gaines techniques dans les planchers ou dans les elements verticaux 
peuvent conditionner le choix des sections. Un profile en I ou en H permet une integration des conduites 
techniques dans 1' emprise de la section tout en gardant la possibilite d'entretien de ces dernieres, ce qui 
n'est plus possible avec des elements tubulaires. La figure 2.7 donne un exemple de solution pour le pas- 
sage des canalisations verticales integrees au poteau. 

Le choix des sections doit se faire en considerant I'ensemble des facteurs mentionnes ci-dessus. 
Des connaissances interdisciplinaires sont done indispensables. Une collaboration eflicace et 
etroite entre I'architeete, I'ingenieur de la structure et les ingenieurs specialistes de la technique du 
batiment doit exister lors du choix des sections et intervenir dans les phases initiales de la concep- 
tion du projet. 

2.4.6 Assemblages 

En construction metallique, ou les ossatures s'organisent en squelettes, la conception des assembla- 
ges est importante. L' elaboration d'un assemblage doit prendre en compte les trois fonctions suivantes: 

• transmettre les efforts entre les differents elements structuraux, 

• correspondre au type de liaison voulue (encastrement, articulation, etc.), 

• assurer I'esthetique de 1' ouvrage. 

De plus, le choix d'un type d'assemblage doit etre en accord avec les sections des profiles composant 
la structure. L' interaction ossature-assemblage ne pouvant etre negligee, la conception des assemblages 
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Fig. 2.7 Passage de canalisations integrees au poteau. 

doit done etre integree dans les phases preliminaires de Telaboration du projet. On doit garder a Tesprit 
le fait que le prix d'une ossature est constitue majoritairement par le cout de la main-d'oeuvre et que le 
temps necessaire a la fabrication des differents composants depend essentiellement de la complexite des 
assemblages. Enfin les techniques nouvelles de fabrication (moulage, forgeage, usinage) des assembla- 
ges etant nombreuses, le concepteur doit faire preuve d'inventivite et non simplement utiliser des solu- 
tions standard dans des situations inadaptees au probleme pose. 

2.4.7 Stabilisation de Tossature 

Toutes les structures doivent etre stabilisees contre les effets des charges horizontales, en particulier 
le vent et les seismes dans le cas des batiments. Cette stabilisation s'effectue par un systeme de contre- 
ventements, dont les fonctions sont de transmettre les efforts horizontaux aux fondations et de limiter 
les deformations laterales du batiment. II existe plusieurs systemes pour contreventer une ossature: 

• par une structure en forme de cadres-portiques, 

• par des contreventements en treillis verticaux (fig. 2.8), 

• par des murs de re fend en beton arme ou des diaphragmes metalliques. 

Ces systemes sont en general combines entre eux ou avec un noyau central. Le choix du systeme de 
contreventements peut avoir une influence sur: 

• les materiaux de construction envisageables pour sa realisation; 

• I'utilisation du batiment: elements entravant la libre circulation (surtout les cloisons massives) et 
la division de I'espace; 
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Fig. 2.8 Stabilisation par treillis de facade (logements a Moutiers (F), arch, atelier Sloan, 1992 [1.12]). 



• le cout, en particulier celui des noyaux centraux de batiments eleves ; 

• r aspect exterieur: les croix de St- Andre disposees en fagade de grands batiments eleves confe- 
rent a rimmeuble un aspect particulier; 

• le deroulement des travaux: la stabilisation de la structure doit etre realisee au fur et a mesure du 
montage; le noyau central en beton joue en general ce role, mais il constitue aussi un corps etran- 
ger pour la charpente: en effet, le montage ne commence, en general, qu'apres Tachevement 
complet de ce noyau, a cause du demontage du coffrage glissant. 

2.4.8 Montage et transport 

U influence du montage et du transport sur la conception d'un ouvrage est importante. Parmi les dif- 
ferents parametres de conception lies au montage on pent citer: 

• les procedes de montage, 

• les assemblages, 

• le poids des elements et leur encombrement, 

• la puissance des moyens de levage disponibles, 

• le sens du montage, 

• Templacement des elements provisoires, 

• la stabilite evolutive de Touvrage au cours de son montage, 

• la precision du montage. 

De la meme fagon, on ne saurait concevoir une ossature sans se poser les questions relatives aux 
possibilites d'acheminement sur chantier des differents composants prefabriques en atelier. Comme 
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mentionne auparavant, I'acier permet de realiser des elements de tres grande portee. Ce sent generale- 
ment les contraintes de transport qui determinent rencombrement et le poids maximal d'une piece. 
Parmi ces contraintes, citons la capacite des vehicules et surtout les conditions d'acces au chantier (lar- 
geur des routes, hauteur libre sous les ponts, etc.). Si, dans le prix d'une charpente metallique, le cout du 
transport ne represente qu'une faible part dans les cas courants, cette proportion peut s'inverser lorsque 
I'on a recours a des transports speciaux. Ainsi, lors de la conception d'un ouvrage comportant de grands 
elements, Tingenieur doit trouver une solution economique optimale entre la dimension des pieces a 
transporter et le nombre de joints de montage. II est cependant possible, dans certains cas, que les 
moyens de montage et de transport doivent s' adapter a T ouvrage en construction et non T inverse. 

2.4.9 Elements de second oeuvre et circulations interieures 

Les elements de second oeuvre d'un batiment sont constitues principalement par son enveloppe, 
soit la toiture (y compris Teclairage zenithal) et les elements de fagade (y compris les portes et les 
fenetres). Dans les batiments a ossature, ces elements sont par definition non porteurs et constituent 
des parties d' ouvrage independantes fixees sur la structure. lis sont souvent choisis sur la base de cri- 
teres architecturaux, tout en devant satisfaire les exigences posees en matiere d' isolation thermique et 
phonique. 

En ce qui concerne Tisolation phonique de ces elements de second oeuvre (resistance a la transmis- 
sion des bruits de I'exterieur vers I'interieur ou reciproquement), on pretend parfois qu'elle est moins 
bonne dans les batiments en acier que dans les batiments constitues d'autres materiaux. C'est faux puis- 
que les proprietes acoustiques d'un ouvrage dependent presque exclusivement des proprietes isolantes 
des elements de fermeture et non des caracteristiques de la structure porteuse. 

Les elements de fagade ou de toiture composant I'enveloppe sont generalement des produits stan- 
dard dont les dimensions sont fixees par les fabricants. Les panneaux sandwiches ainsi que les plaques 
d'isolation thermique sont des exemples de composants d'enveloppe dont les dimensions sont standar- 
disees. Cette normalisation dimensionnelle des elements d'enveloppe a une forte incidence sur le choix 
de la trame des composants structuraux secondaires (filieres, pannes), done sur la trame de Tossature 
primaire (§ 2.4.1). Ces elements jouent done, au travers de leurs dimensions, de leur construction et de 
leur fixation, un role important sur la conception de la structure porteuse. L' interaction entre I'enveloppe 
et la structure primaire d'un ouvrage ne peut done pas etre ignoree du concepteur. 

Les circulations interieures sont constituees par I'ensemble des circulations verticales et horizonta- 
les liees au fonctionnement d'un batiment. Leur prise en compte des les phases preliminaires de la 
conception est indispensable a la reussite d'un projet. 

Circulations verticales. On entend par la tous les equipements de transport vertical des personnes et 
des charges (escalier (fig. 2.9), escalier roulant, ascenseur, monte-charge, etc.) ainsi que les conduites de 
transport des fluides et de I'energie (eau, gaz, electricite, ventilation, telephone, informatique, etc.). Les 
parois de ces gaines peuvent etre en beton arme et assurer une partie de la stabilisation du batiment 
(noyau central). Si la stabilisation est assuree par des contreventements metalliques, il suffit de pratiquer 
de simples ouvertures dans les planchers pour le passage des circulations verticales; les volees d'esca- 
lier seront placees entre les solives, les ascenseurs pourront etre visibles, les conduites techniques seront 
entourees de cloisons legeres antifeu posees sur les dalles d'etage. Quel que soit le choix pratique, la 
conception de la structure sera done influencee par ces circulations. 
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Fig. 2.9 Exemple d'escalier (Buchhandlung Gess, Konstanz, arch. H. Schaudt, 1991 [2.5]). 



Circulations horizontales. De meme que la circulation des personnes a I'interieur d'un batiment 
necessite des ouvertures (portes) dans les cloisons interieures, la circulation des fluides necessite le 
passage des conduites dans les planchers (fig. 2.6). Le choix de ces circulations ne peut etre fait sans 
considerer I'interaction avec la structure primaire de I'ouvrage. De nos jours, I'equipement techni- 
que represente pour les batiments a etages un cout tres important. II est done primordial de bien etu- 
dier le cheminement des conduites a partir des circulations verticales jusqu'aux points de distribu- 
tion. 

Ces points sont generalement situes dans les planchers ou les plafonds et la charpente metallique 
offre a cet egard un grand espace disponible. Ces conduites peuvent passer entre les poutres, au travers 
des poutres a treillis ou ajourees ou a travers des ouvertures pratiquees specialement dans les ames des 
profiles. Si le plancher comporte un reseau de poutres superposees (solives sur sommiers), on peut aussi 
disposer deux niveaux de conduites, ce qui facilite les croisements. 



2.5 Protection contre I'incendie 

L'incendie fait partie des situations de risque (action accidentelle) auxquelles les batiments peuvent 
etre exposes pendant leur duree de service. La protection des occupants constitue Tun des criteres 
importants pouvant influencer la conception du projet et la realisation de I'ouvrage [2.6] [2.7] [2.8] 
[2.9]. 



2.5.1 Objectifs et mesures de protection 

La protection contre l'incendie a pour objectifs fondamentaux: 

• d'eviter les pertes en vies humaines, 

• de reduire les pertes materielles ou financieres, • 

• de limiter les atteintes a I'environnement. 
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Pour repondre a ces objectifs, I'auteur du projet doit prendre cette protection en consideration des la 
conception de I'ouvrage. Pour ce faire, il dispose d'un ensemble de mesures de protection telles que les 
moyens de detection et d'extinction, le compartimentage du batiment, le choix des materiaux de second 
oeuvre et, si necessaire, la protection des parties metalliques elles-memes. 

Les mesures de protection contre I'incendie sont exigees pour tous les batiments, quel que soit le mate- 
riau de la structure porteuse. Elles peuvent paraitre importantes pour les structures metalliques, car I'acier, 
bien que materiau incombustible, voit ses caracteristiques mecaniques s'amoindrir lorsque la temperature 
augmente (§ 2.2.2). La mesure de protection la plus efificace consiste cependant en une bonne conception 
de la securite incendie du batiment, compromis de mesures de protection qui permet d'atteindre les objec- 
tifs fixes par le maitre d'ouvrage, les services officiels de securite incendie et par I'auteur du projet. Avant 
de parler de cette conception, il est cependant necessaire de rappeler la notion de resistance au feu. 

2.5.2 Resistance au feu 

Lors du developpement d'un incendie, la temperature due a la combustion des materiaux inflamma- 
bles contenus dans un compartiment du batiment provoque I'echauffement des elements porteurs. Ces 
elements vont etre capables de resister a ces temperatures elevees pendant une periode limitee qui 
s'appelle la resistance au feu (duree en minutes). Cette duree est le plus sou vent determinee par le cri- 
tere de portance (resistance et deformation encore acceptables). Elle pent etre obtenue soit experimenta- 
lement, soit au moyen d'une approche theorique, soit encore par analogic avec un element juge equiva- 
lent dont on connait deja la resistance au feu. Une evaluation theorique de la resistance au feu doit etre 
basee sur deux notions fondamentales : 

• la temperature critique de Telement considere (temperature a laquelle I'eflFondrement se produit), 

• le temps d'echauffement necessaire pour atteindre cette temperature critique. 

L'effondrement d'elements porteurs en acier, survenant apres augmentation de temperature, pent 
etre provoque par trois causes : 

• perte de rigidite (diminution du module d'elasticite £), 

• perte de resistance (diminution de la limite d'elasticite fy), 

• dilatation. 

La perte de rigidite diminue la marge de securite par rapport a une ruine par instabilite de la structure 
et engendre des deformations excessives. La perte de resistance depend du systeme statique, de la tem- 
perature critique, de la nuance d'acier, du taux de contraintes, des conditions de liaison (assemblages) et 
du type de profil. A titre d'exemple, la temperature critique, en cas d'acier doux (S235 ou S355), se situe 
aux environs de 470^C pour les poutres ou les poteaux isostatiques et aux alentours de SSO^'C pour les 
poutres hyperstatiques. La dilatation, lorsqu'elle est empechee par les elements voisins de la structure, 
engendre des efforts qui doivent etre pris en consideration dans les calculs, notamment pour la stabilite 
des pieces comprimees. 

Toute structure peut atteindre certains niveaux de resistance au feu selon les materiaux utilises, les 
taux de charge appliques, les types d' assemblage choisis, 1' interaction entre les elements de structure et 
les autres elements de construction et selon la disposition des elements structuraux a I'interieur ou a 
Texterieur du volume construit. Les structures e,n beton assurent des resistances au feu de 60 a 90 minu- 
tes sans autre protection. Les structures metalliques non protegees atteignent des valeurs de resistance 
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au feu de 15 minutes, eventuellement 30 a 45 minutes pour certains cas particulier; elles necessitent 
souvent une protection adequate contre Tincendie. Les sections de bois massives permettent - par la for- 
mation d'une couche de carbonisation - d'atteindre des resistances au feu de 30 a 60 minutes. Toutefois, 
le bois peut creer un danger accru de propagation d'incendie. 



2.5.3 Conception de la securite incendie 

Les mesures de protection a appliquer dans le cadre d'une conception de la securite incendie d'un 
batiment sont de trois types (construction, organisation et technique), donnant lieu a trois concepts de la 
protection contre 1' incendie: 

• le concept structural, 

• le concept de surveillance, 

• le concept d'extinction automatique. 

Concept structural. Un compartimentage du batiment est cree par les planchers et les cloisons, ce 
qui limite I'incendie a une zone precise appelee compartiment (fig. 2.10). La resistance au feu requise des 
elements de la structure constituant le compartiment ou le feu est ne est donnee par la necessite d'empe- 
cher le feu de se propager aux compartiments adjacents. Elle est generalement exprimee en multiples de 
30 minutes, par exemple F30, F60, F90. Un tel concept peut etre adopte lorsque T utilisation normale de 
rimmeuble prevoit deja un compartimentage des locaux. II exige une etude soignee des details de cons- 
truction et des circulations interieures pour eviter la propagation du feu entre les compartiments. 




(T) Compartiment (3) Plancher coupe-feu 
(2) Mur coupe-feu (4) Porte coupe-feu 

Fig. 2.10 Le concept structural: exemple de compartimentage d'un batiment. 



Concept de surveillance. Le concept de surveillance utilise des systemes automatiques de detection 
et de transmission d'alarme vers un service d' intervention adequat (fig. 2.11). L' intervention doit etre 
rapide et organisee pour eviter le danger d'embrasement generalise (saut de feu), dont la temperature est 
approximativement de 300°C. Ce concept s'adapte particulierement bien lorsque I'utilisation normale 
du batiment ne prevoit pas de compartimentage et que la charge incendie (faible a moyenne) provoque 
une lente evolution de I'incendie. 
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Fig. 2.11 Le concept de surveillance: detection, alarme et intervention. 



Concept d'extinction automatique. Ce concept est base sur des systemes d'extinction fonctionnant 
automatiquement comme les gicleurs (sprinklers, fig 2.12) ou les systemes a CO2, avec une trans- 
mission automatique de ralarme aux services d' intervention et a I'exploitant, Un tel concept d'extinc- 
tion associe a une resistance au feu limitee est utilise principalement lorsque les charges incendie sont 
elevees. II offre aussi la possibilite de laisser visibles les elements de la structure porteuse (aspect archi- 
tectural). 




0 Gicltm (Sprinkler) 0 Centrale 

(2) Branche (5) Adduction d'eau 

(3) Conduite de distribution (g) Centrale de retransmission d' alarme 



Fig. 2.12 Le concept d'extinction: schema d'une installation sprinkler 

2.5.4 Conclusion 

La problematique de I'incendie ne doit pas etre traitee une fois I'etude du projet realisee mais 
doit etre integree des la conception du batiment. L'auteur du projet s'attachera done des les premieres 
esquisses a: 



.9 
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• limiter la charge calorifique associee au plan d'utilisation, 

• limiter I'etendue de I'incendie (compartimentage), 

• augmenter la ventilation afin d'accroitre les dissipations de chaleur, 

• creer des ossatures suffisamment redondantes afin que la perte d' elements dans la zone sinistree 
n'entraine pas de rupture de la structure dans son ensemble, 

• choisir des elements en acier dont la temperature critique est superieure a la normale. 

Avec une telle approche, la protection directe de la charpente metallique (enrobages, peintures intu- 
mescentes, etc.) n'est pas preponderante. 

2.6 Protection contre la corrosion 

La protection contre la corrosion constitue un objet d'etude incontournable dans la realisation d'un 
ouvrage en charpente metallique [2.10]. Les composants en acier ordinaire, contrairement a ceux 
constitues d'autres materiaux de construction, ne comportent que rarement des surfaces laissees a I'etat 
brut (exception faite des ouvrages provisoires). Pour garantir la durabilite et par la meme occasion pour 
ameliorer T aspect de la surface des structures en acier, les architectes et les ingenieurs optent sou vent 
pour un systeme alliant protection et couleur. 

2.6.1 Choix du systeme de protection 

De maniere generale, les parametres essentiels a considerer pour le choix d'un systeme de protection 
sont les suivants : 

• structure protegee ou exposee aux intemperies, 

• agressivite du milieu (pollution de Tair, pluies acides), 

• duree de service prevue (ouvrages provisoires ou definitifs), 

• entretien (facilite d'acces), 

• aspect, esthetique (structure visible, valeur architecturale), 

• cout. 

La protection contre la corrosion d'une charpente metallique peut etre obtenue soit par un revete- 
ment anticorrosion, soit par Temploi d'acier patinable ou d'acier inoxydable. Les deux demiers types de 
protection ayant ete abordes au paragraphe 2.2.3, c'est le premier type de protection que nous traitons 
dans cette section. 

2.6.2 Protection par revetements 

11 existe une tres grande variete de techniques et de produits visant a assurer la protection des surfa- 
ces des elements en acier (voir la publication SZS B3). II n'est pas possible d'en dresser ici une liste 
exhaustive et nous nous limitons a la presentation de quelques concepts fondamentaux. Sans entrer dans 
les details, on peut classer en deux categories les procedes de protection de surface des charpentes 
metalliques. Ces deux categories, qui peuvent conduire a deux conceptions tres differentes des details de 
construction et parfois meme de la structure porteuse, sont les suivantes : 
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• les revetements protecteurs appliques par peinture, 

• les revetements protecteurs appliques par trempage (zingage a chaud). 

Une breve description de ces deux techniques permet de comprendre les incidences qu'elles ont sur 
les differentes phases de la realisation d'une charpente metallique. 

Peinture 

Le traitement debute par une phase de nettoyage (decapage par projection) des elements de char- 
pente. En effet, 1' adherence de la couche de fond n'est garantie que par une application sur une sur- 
face propre exempte de calamine, de rouille ou de traces de graisse. Cette phase porte le nom de gre- 
naillage lorsqu'il s'agit de projection de billes d'acier (operation souvent automatisee en atelier), ou 
de sablage lorsqu'il s'agit de projection de particules minerales fortement abrasives (operation gene- 
ralement manuelle adaptee aux travaux d'entretien sur chantier). Suite a ce pretraitement, les cou- 
ches de revetement sont appliquees par giclage au moyen d'un pistolet (procede manuel) ou au tra- 
vers d'un tunnel de peinture (procede automatique). Les revetements usuels sont composes d'une 
couche de fond, simple ou multiple, qui sert de protection contre la corrosion (d'ou son ancienne 
appellation de peinture antirouille) et de liaison avec la couche de finition. Celle-ci, simple ou multi- 
ple egalement, appliquee en usine ou sur le chantier apres le montage, donne au revetement les pro- 
prietes demandees, soit I'etancheite, la teinte, la brillance, la texture et la resistance aux influences 
exterieures. 

Ce procede de protection est peu influence par la taille des elements. Par contre, les details de 
construction doivent etre con^us de fa^on a ce que chaque endroit expose a I'air ambiant puisse etre 
traite correctement. Des elements tels que les poutres etresillonnees ou jumelees ou certaines poutres 
composees sont mal adaptes a ce traitement. Les elements tels que les tubes ou les profiles caissonnes 
devront obligatoirement comporter des plaques d'extremite qui assurent que le volume interieur, non 
revetu, est hermetiquement ferme. La publication SZS B3 fournit des renseignements utiles sur les pro- 
duits de revetement et leurs domaines d'application et constitue une bonne marche a suivre pour le 
choix d'une solution adequate. 

Zingage a chaud 

Ce traitement, qui ne pent etre applique qu'en zinguerie, debute par un decapage chimique effec- 
tue par trempage des pieces de charpente dans un bain d'acide. Le revetement metallique est ensuite 
applique par immersion complete de I'element dans un bain de zinc en fusion. Ce revetement metal- 
lique constitue la protection de I'acier contre la corrosion. Selon la duree de protection et 1' aspect 
souhaites, une couche de finition appliquee par peinture pent parachever le traitement (systeme 
duplex). 

Ce procede permet de traiter des endroits difficiles d'acces, mais rencontre cependant une contrainte 
dans la dimension des bains limitant ainsi la taille des pieces pouvant etre traitees. Une autre contrainte 
provient du fait que tout fa^onnage et soudage des pieces apres zingage a chaud n'est plus possible sans 
necessiter un nouveau traitement complet de la piece. Ce procede implique done des joints de montage 
exclusivement boulonnes. La norme Suisse SN 237 240 «Protection contre la corrosion par zingage a 
chaud de pieces fa^onnees - Exigences et contr61es» [2.1 1] fournit des regies utiles pour une bonne exe- 
cution de la protection par ce procede. 
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2.6.3 Conception des details 

Que Ton choisisse un revetement par peinture ou par zingage a chaud, une amelioration importante 
de la protection contre la corrosion pent etre obtenue en observant certaines regies de conception. 
U application de ce principe est illustree a la figure 2.13, dans laquelle, pour chaque exemple de detail, 
est proposee une solution d' amelioration [2.10] qui permet de limiter la formation et le developpement 
de la corrosion. 

Disposition des profiles. Pour faciliter la mise en oeuvre, I'inspection et I'entretien des revetements, 
il faut eviter de placer des profiles dos a dos ou de fagon trop rapprochee et plutot maintenir un espace 
suffisant entre les profils pour pouvoir acceder a toutes les surfaces des elements a revetir. 



A PROSCRIRE 




< 





SOLUTIONS D' AMELIORATION 







Disposition des profiles 




profils composes 



soudures 






Interstices et fentes 








profils lamines 



assemblage 



profils soudes 









revetement ^acier 



aretes 



angle saillant 



revetement acier 



Angles saillants, aretes 



Fig. 2.13 Solutions d'amelioration de la protection contre la corrosion des details de construction. 



BASES DE LA CONCEPTION 



47 



Interstices et fentes. Si Tossature est exposee aux intemperies, les profils composes boulonnes sont 
deconseilles et doivent etre remplaces par des profils composes soudes dont la soudure empeche la 
penetration d'eau. 11 est imperatif que les soudures soient continues, car les pieces comportant un sou- 
dage par points ou unilateral ne peuvent pas etre traitees correctement meme par un zingage a chaud. 

Retention d'eau. De fagon generale, il faut s'assurer que I'eau puisse librement s'ecouler et etre 
evacuee sans retention. A cet egard, la disposition des elements dans I'espace joue un grand role. 
Lorsqu'il n'est pas possible de disposer les profils ou les details d'assemblage de fagon favorable, il 
faut prevoir des trous de drainage ou des bords d'ecoulement permettant T evacuation naturelle de 
I'eau. 

Angles, aretes. Les angles saillants et les aretes vives sont a proscrire, car ils constituent des points 
faibles, surtout en cas de zingage a chaud; en effet, il manque a ces endroits une bonne adherence et une 
epaisseur de revetement suffisante. II est absolument necessaire de casser Tangle ou 1' arete de fa^on a 
garantir une bonne protection contre la corrosion. 

Contact entre materiaux differents {ejfet pile) 

Si deux materiaux metalliques comme I'aluminium et I'acier doivent etre assembles, il faut se premu- 
nir contre Teventualite d'un ejfet pile. Pour cela, il faut disposer un isolant efficace a I'interface entre les 
deux materiaux (fig. 2.14). En ce qui conceme le cuivre, son emploi est absolument interdit avec des ele- 
ments de charpente metallique revetus par des couches a base de poudre de zinc ou par zingage a chaud. 
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aluminium 



assemblage 



aluminium 




acier acier 
bardage couverture 




Fig. 2.14 Contact entre materiaux differents. 



2.6.4 Conclusion 

La protection contre la corrosion est un element important dans la conception d'une structure metal- 
lique. Si les cas particuliers necessitent la collaboration de specialistes, les cas courants peuvent etre 
resolus en considerant le probleme sous les trois aspects de la connaissance du milieu (agressivite), de la 
duree de service prevue et de I'execution soignee des details. 
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3.1 Introduction 

Le systeme porteur d'une halle en charpente metallique est constitue par 1' assemblage d'elements en 
forme de barres profilees ou de produits plats. Cette ossature a pour fonction premiere de supporter les 
charges et actions agissant sur la halle et de les transmettre aux fondations. Elle doit ensuite permettre la 
fixation des elements d'enveloppe (toiture, facade) et de separation interieure. De par le volume qu'elles 
delimitent, les structures porteuses constituent des systemes de I'espace dont le comportement sous 
charge est tridimensionnel. Cependant, aussi bien pour la conception que pour le dimensionnement de la 
structure porteuse, I'ingenieur va generalement la decomposer en systemes plans selon les trois direc- 
tions de I'espace (plan, coupe, elevation). Cette simplification se justifie dans la plupart des structures de 
halles courantes, tant du point de vue du calcul que de la fabrication et du montage. II existe cependant 
de vrais systemes porteurs tridimensionnels, composes de parois, coques, voiles ou nappes, permettant 
de couvrir de grands espaces grace au comportement spatial de la structure. 

Le but de ce chapitre est de presenter differentes conceptions de systemes porteurs de halles basees 
sur les criteres definis au chapitre 2. Seule la conception du systeme porteur primaire (structure porteuse 
et contreventements) sera traitee dans ce chapitre, la conception des elements secondaires de toiture et 
facade etant abordee au chapitre 5. L' accent sera mis sur les structures porteuses composees de cadres 
plans (sect. 3.2) et sur leur stabilisation (sect. 3.3). Le cas particulier des halles en shed sera egalement 
traite (sect. 3.4). En ce qui conceme les structures spatiales (sect. 3.5) et quelques structures particulie- 
res (sect. 3,6), des exemples seront donnes sans que les principes de conception ne soient toujours expo- 
ses dans le detail. Une liste d'ouvrages relatifs a la conception des systemes porteurs de halles est don- 
nee en reference [3.1] [3.2] [3.3] [3.4], ainsi qu'au paragraphe 1.3.2. 

3.2 Structures porteuses formees de plans 

3.2.1 Types de structure 

Une halle de forme simple est consideree comme une boite (fig. 3.1(a)) formee de six surfaces por- 
teuses planes. L' ossature et I'enveloppe de la halle constituent le couvercle et les quatre parois de la 
boTte, le fond etant represents par le sol de fondation ou 1' infrastructure. La structure porteuse de la boite 
(I'ossature) est decomposee selon les trois directions de I'espace en sous-structures planes qui sont 
(fig. 3.1(b)) : les cadres transversaux et les pignons (paralleles au plan AB), la toiture (parallele au plan 
AC) et les facades long pan (paralleles au plan BC). Pour assurer la stabilite de cette boite, il est neces- 
saire que chacune des trois directions soit rigide dans son plan (par eflFet cadre ou par contreventement). 
La figure 3.1(b) presente un exemple de systeme porteur de halle constitue de trois cadres plans (com- 
poses de deux montants et d'une traverse) et de deux pignons sur lesquels sont fixees des filieres de 
facade et des pannes de toiture. Sur ces elements lineaires sont attaches les elements d'enveloppe tel que 
le bardage de facade et la couverture de toiture, qui sont des elements plans. La stabilite est assuree dans 
cet exemple par des contreventements constitues de barres metalliques dont les diagonales forment des 
croix de St- Andre. 

Examinons schematiquement les differents types de systeme porteur qu'il est possible de conce- 
voir pour une halle en forme de parallelepipede rectangle, a partir de la halle elementaire de la figure 
3.1(b). Dans cette premiere solution, les traverses de cadre etaient constitutes de profiles lamines. 
Lorsque la portee augmente, ces profiles sont remplaces par des poutres composees a ame pleine ou 
par des poutres a treillis de grande hauteur (fig. 3.2(a)). En disposant les pannes de fa^on inclinee, une 
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(a) Boite (b) Structure porteuse 



Fig. 3.1 Exemple de halle simple. 



extremite reposant sur la membrure inferieure d'un treillis et 1' autre sur la membrure superieure du 
treillis suivant, on cree alors le shed (fig. 3.2(b)). Une autre variante de shed consiste a incliner les 
poutres a treillis elles-memes et a les grouper par paires pour constituer des poutres triangulaires repo- 
sant sur les longs pans (fig. 3.2(c)). Si les barres des treillis sont remplacees par des toles profilees 
reliant les membrures-charnieres, on constitue alors un systeme porteur appele structure plissee (fig. 
3.2(d)). Enfin, en disposant des treillis aussi bien dans le sens transversal que dans le sens longitudinal 
de la toiture, on cree une structure bidirectionnelle dite spatiale permettant de reduire considerable- 
ment le nombre de points d'appui (fig. 3.2(e)). 

3.2.2 Cheminement des charges et decomposition de la structure 

Pour illustrer le fonctionnement de la halle elementaire representee a la figure 3.1(b), decomposons 
sa structure porteuse en elements plans en relation avec le cheminement des charges verticales et hori- 
zontales. 

Considerons en premier lieu les charges verticales agissant sur la toiture, par exemple une charge 
repartie q representant la neige (fig. 3.3(a)). Cette charge va d'abord solliciter Telement de couverture 
reposant sur les pannes, qui vont a leur tour transmettre les reactions sur les traverses du cadre. Ces der- 
nieres s'appuyant sur les montants, la charge est ainsi transmise aux fondations; la fonction porteuse 
verticale du systeme est done remplie. 

Imaginons maintenant Taction du vent venant lateralement de la gauche et exerfant une pression sur 
la fafade long pan (fig. 3.3(b)). Le bardage s'appuie sur les filieres horizontals qui vont transmettre leur 
reacfion sur les montants du cadre. Ainsi, la charge horizontale agissant sur la surface verticale perpen- 
diculaire aux cadres (le long pan) sollicite le cadre dans son plan, lateralement. Ce dernier est alors 
charge de transmettre les reactions aux fondations, le cas echeant au travers d'un systeme de contreven- 
tements (sect. 3.3). 
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(c) (e) 

Fig- 3.2 Differents types de systeme porteur de halles. 



Le meme genre de reflexions peut etre fait a propos du vent agissant longitudinalement et exergant 
une pression sur la fa9ade pignon. Ce sont alors les plans paralleles aux longs pans qui sont sollicites. 
Nous en parlerons a la section 3.3 relative a la stabilisation des halles. 

Le cheminement des charges verticales et horizontals s'eflfectue done au travers d'elements situes 
dans des plans selon les trois dimensions principales de la halle: 

• sur la longueur (pannes, filieres), 

• sur la largeur (traverses du cadre), 

• sur la hauteur (montants ou poteaux). 
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Fig. 3.3 Cheminement des charges verticales et horizontales. 



La presente section 3.2 concerne la conception des cadres - rigides ou articules - situes dans un plan 
vertical (largeur/hauteur), composes d'une traverse et de montants et soUicites par des charges verticales 
et horizontales (laterales) situees dans le plan du cadre. 
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3.2.3 Cadres en profils a double te 

Le choix de la forme du cadre depend beaucoup des criteres de conception de la halle (chap. 2), de la 
portee, du systeme statique retenu, du mode de construction, etc. La traverse des cadres peut prendre des 
formes tres diverses, comme on le voit a la figure 3.4 : horizontale, inclinee, brisee, de hauteur constante 
ou variable, renforcee, arquee, etc. Les cadres peuvent etre simples ou multiples, c'est-a-dire a une ou 
plusieurs nefs. 






(a) Traverse horizontale 



(b) Traverse inclinde 



(c) Traverse brisee (d) Traverses et montants de hauteur variable 





(e) Traverse renforcee 



(f) Traverse arquee 



(g) Cadre multiple (a plusieurs nefs) 



Fig. 3.4 Exemples de cadres en profils a double te. 



Le choix d'une geometric particuliere permet I'integration d'un vitrage (vertical ou incline) en 
toiture; nous reviendrons plus en detail sur le cas particulier du shed (sect. 3.4). Les cadres peuvent 
aussi prendre la forme d'un arc. II est egalement possible de prolonger le cadre par un porte-a-faux pour 
creer un auvent ou une marquise. Enfin, un cadre peut etre compose de profiles lamines, de poutres com- 
posees a ame pleine ou de poutres a ame ajouree. En pratique, la hauteur des poutres constituant une tra- 
verse a double te se situe entre //1 5 et //30, / etant la portee de la traverse. 

Portees et ecartements des cadres 

Les portees des cadres sont dictees par deux criteres contradictoires: 

• les exigences d'exploitation, necessitant souvent des surfaces libres importantes sans montants, 

• I'economie, conduisant a des portees plus petites. 

Pour les halles courantes, les portees des cadres se situent entre 10 et 30 m. Pour les tres grandes hal- 
les, notamment celles destinees au sport et au spectacle, des portees de 50 m ou plus sont possibles. 

Le choix de I'ecartement des cadres decoule d'une optimisation du cout de la structure. Si I'ecarte- 
ment des cadres est grand, il necessite de plus gros et plus nombreux elements secondaires, telles que les 
filieres et les montants intermediaires, ainsi que des pannes relativement lourdes; par contre, le nombre 
de cadres est petit. Si Ton choisit au contraire un faible ecartement des cadres, leur nombre augmente, 
mais leur poids diminue et les elements secondaires sont moins importants. Les ecartements courants 
sont de I'ordre de 5 a 7 m, les ecartements maximaux de I'ordre de 15 m. 



56 



CHARPENTES METALLIQUES 



Systemes statiques 

La liaison des differentes barres formant le cadre, entre elles ou avec les fondations, peut etre, en 
premiere approximation, de deux types : 

• liaison articulee, permettant le mouvement angulaire d'une barre par rapport a I'autre, 

• liaison rigide, evitant toute rotation relative des deux elements. 

Signalons d'ailleurs que les assemblages qui constituent les liaisons reelles ont toujours un compor- 
tement qui se situe quelque part entre ces deux cas extremes. On a pris I'habitude de les appeler assem- 
blages semi-rigides (chap. 13). 

Rappelons aussi (TGC vol. 1) que la presence d'une articulation diminue de un le degre d'hypersta- 
ticite (ou d'indetermination statique) de la structure (fig. 3.5). Nous appelons stable un cadre isostatique 
(degre d'hyperstaticite: n -0) on hyperstatique (n > 0). Un cadre qui ne possede pas suffisamment de 
reactions d'appui pour realiser I'equilibre statique avec les forces exterieures est un mecanisme : il est 
done instable. Son equilibre devra etre assure par une reaction supplementaire, fournie le plus souvent 
par un contreventement. II s'agit ici de ce que Ton appelle la stabilite statique qu'il ne faut pas confon- 
dre avec la stabilite de forme. Nous reviendrons sur les problemes de stabilite des cadres dans la partie 
dimensionnement (chap. 11). 

L'hyperstaticite d'une structure a pour consequences: 

• une bonne repartition des moments de flexion avec des valeurs extremes en general plus faibles 
que dans une structure isostatique, ce qui a egalement pour consequence des deplacements plus 
petits (fig. 3.6(a)); 

• une possibilite de redistribution des efforts en cas d'endommagement d'une partie de la structure 
a la suite d'un incendie, d'un choc, d'une explosion, etc. (fig. 3.6(b)); 

• une grande sensibilite a des changements de temperature (variation uniforme ou differentielle), a 
des tassements d'appui differentiels (fig. 3.6(c)), a des deplacements d'appui, aux imprecisions 
de fabrication ou de montage, etc. 

Remarquons que pour un meme degre d'hyperstaticite, 1' emplacement des articulations peut avoir 
une grande influence sur la repartition des efforts dans la structure et par consequent egalement sur les 
efforts a reprendre dans les fondations. La figure 3.7 montre, pour deux positions differentes des articula- 
fions dans un cadre soumis a deux types de charge distincts (ponctuelle horizontale et repartie verticale), 
les differences de repartition des moments de flexion et de deformee affectant la structure porteuse. 

Le choix de l'hyperstaticite de la structure et de I'emplacement des articulations ou des liaisons rigi- 
des doit etre fait de cas en cas en tenant compte des considerations enoncees ci-dessus et egalement des 
conditions suivantes : 

Sol de fondation. Certains sols ne permettent pas de reprendre, de fa^on economique, des moments 
de flexion ou des efforts horizontaux importants en pied de montant (ni, dans certains cas, des efforts 
verticaux). Avec des pieds articules, on peut soulager les fondations, mais evidemment en reportant 
davantage de sollicitations sur la structure metallique. II est egalement possible de diminuer ou d'annu- 
ler les efforts horizontaux agissant au niveau des fondations et de modifier favorablement la repartition 
des moments de flexion en prevoyant un sous-tirant. Celui-ci permet de reprendre les efforts horizon- 
taux provenant des charges verticales, mais ne peut evidemment pas equilibrer une charge horizontale 
exterieure. Le sous-tirant peut etre dispose au sommet (fig. 3.8(a)) ou au pied des montants (fig. 3.8(b)). 
Dans ce dernier cas, il peut etre realise au moyen d'une armature metallique noyee dans la dalle ou d'un 
cable de precontrainte. 
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Fig. 3.5 Degre d'hyperstaticite n d'un cadre. 
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Montage de Vossature. L'emplacement d'un joint de montage peut dieter le choix du type de liaison. 
Dans un cas par exemple, une articulation sera plus facile et plus economique a realiser au montage 
qu'un joint rigide. Par contre dans un autre cas, un encastrement facilitera le montage en evitant des ele- 
ments provisoires de stabilisation. 
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Structure isostatique 
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Structure hyperstatique (n = 5) 
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Fig. 3,6 Influence de Thyperstaticite sur le comportement d'un cadre. 



Details de construction 

Les cadres de halle en profils a double te doivent componer en leurs points singuliers des details de 
construction qui correspondent au systeme statique. A rinverse, la modelisation de la structure par le 
systeme statique (TGC vol. 10, § 2.6.1) doit elle aussi tenir compte des liaisons reelles, articulees ou 
rigides. 

Les pieds de montant constituent la zone de transition entre Tossature metallique et les fondations 
(ou r infrastructure) en beton arme. lis sont admis soit articules, soit encastres. Ces hypotheses sont rare- 
ment satisfaites de fagon absolue. En effet, I'articulation n'est jamais parfaite a <rause de la rigidite 
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Fig. 3.7 Influence de la position des articulations dans un cadre sur la repartition des moments de flexion et sur la 
deformee. 
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Fig. 3.8 Exemples de cadres avec sous-tirants. 



flexionnelle de la plaque de base et Tencastrement est en general elastique a cause de la souplesse de 
I'assemblage entre le montant et la fondation, mais surtout a cause de la deformabilite du sol. La figure 
3.9 presente quatre exemples typiques de pied de montant. Le preimef-est un pied de montant considere 
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comme articule (fig. 3.9(a)), constitue d'une plaque de base et de deux boulons de fixation, capable de 
reprendre un effort vertical et un effort horizontal. Le deuxieme exemple (fig. 3.9(b)) est une articulation 
realisee a I'aide d'un fer plat, solution retenue en cas de rotations souhaitees. Le troisieme exemple 
(fig. 3.9(c)) est un pied de montant considere comme encastre, constitue d'une grande et epaisse plaque 
de base et de quatre tiges d'ancrage, capable de reprendre un important moment de flexion en plus des 
efforts verticaux et horizontaux. Enfin le dernier exemple (fig. 3.9(d)) presente un montant noye dans le 
massif de fondation, ce qui est considere comme un pied de montant a encastrement direct. 



1 1 




(c) (d) 

Fig. 3.9 Pieds de montant. 



Les angles de cadre constituent la zone de raccordement de la traverse sur le montant. lis sont arti- 
cules ou rigides, et peuvent etre realises par soudage ou boulonnage. Les angles de cadre articules 
(fig. 3.10(a)) sont assembles par boulonnage. Deux types d'assemblage sont possibles: soit la traverse 
est posee sur le montant, soit elle est fixee contre le montant. La traverse posee sur le montant est la 
solution la plus simple du point de vue montage, alors que la traverse fixee contre le montant necessite 
souvent un dispositif special d'appui a cet effet. Les angles de cadre rigides (fig. 3.10(b)) utilises pour 
les cadres-portiques, doivent transmettre I'entier du moment d' encastrement afin d'assurer la resistance 
et la stabilite de la structure. Si Tangle sert egalement de joint de montage, il est execute partiellement 
en atelier et assemble sur le chantier, en general par boulonnage. Si Tangle ne constitue pas un joint de 
montage ou si ce dernier est reporte a une certaine distance -dtt-noeud, il pent etre realise entierement par 
soudure en atelier, dans des conditions optimales, puis transportexen une piece sur le chantier. Le pre- 
mier cas de la figure 3.10(c) presente une solution de type rigide ou Ite montant et la traverse sont coupes 
obliquement. Ce type d'assemblage est couramment utilise pour les cadres en profils creux. Les angles 
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(a) Angles de cadre articules 




(c) Angles de cadre rigides particuliers 

Fig. 3.10 Angles de cadre. 



de cadre rigides peuvent egalement comporter des renforts, etant donne qu'ils sont le lieu d'eflForts 
maximaux (moments et efforts tranchants). Ces renforts sont realises sous forme de hauteur variable du 
montant ou de la traverse, de jarrets (deuxieme cas de la fig. 3.10(c)) ou de pieces speciales. 

Les cles defaitage constituent egalement un point singulier des cadres a traverse brisee en profils a 
double te. Elles peuvent etre articulees (fig. 3.11(a)) ou rigides (fig. 3.11(b)) selon le type de systeme 
statique. ^\ 
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(a)Articu]ee (b) Rigide 

Fig. 3.11 Cles de faitage. 



3.2.4 Fermes a treillis 

Lorsque la portee du cadre est grande ou lorsqu'on souhaite donner a la couverture de la halle une 
forme de toit a deux pans, on pent avoir recours, pour la traverse, a une ferme a treillis (fig. 3.12). Ces 
fermes sont constituees d'une membrure superieure, d'une membrure inferieure et d'un treillis constitue 
de montants et de diagonales (fig. 3.12(a)). Selon leur forme generale (fig. 3.12(b)), elles sont classees 
en fermes triangulaires, trapezoidales ou droites (a membrures paralleles). Les fermes a treillis triangu- 
laires sont articulees a leurs appuis et reposent en general sur des poteaux alors que les fermes trapezoi- 
dales ou droites peuvent etre encastrees dans le montant d'extremite (poteau). 

Selon la disposition des barres, on distingue les systemes de triangulation suivants: treillis simple, 
double, en V, en K ou en N (fig. 3.12(c)). Pour de grandes portees, on peut etre amene a realiser un 
treillis secondaire pour soutenir la membrure superieure (fig. 3.12(d)), ce qui permet une diminution de 
la longueur de flambage des barres comprimees et la reprise de charges concentrees appliquees entre les 
noeuds du treillis principal. II est egalement possible de realiser une traverse de cadre brisee en treillis 
sous-tendu (fig. 3.12(e)). 

L' evolution actuelle des treillis est marquee par une tendance a I'elargissement des mailles condui- 
sant a la reduction du nombre de noeuds et a I'augmentation de la longueur des barres. Ceci se fait au 
detriment du poids, puisqu'on augmente la flexion secondaire des membrures et la longueur de flam- 
bage des barres comprimees. Une autre tendance est liee a I'emploi de sections tubulaires avec assem- 
blages sondes sans goussets [3.5] et au developpement des structures legeres [3.6]. 

3.2.5 Autres types de traverse 

Certains types de traverse, utilises de fa^on moins frequente, fort prises dans le passe mais qui ont 
presque disparu par revolution de la conception en charpente metallique liee a des criteres economi- 
ques, meritent cependant d'etre mentionnes. Citons la poutre a sous-tirant (ou poutre armee) qui se com- 
pose d'une poutre, d'un ou deux montants et d'un tirant (fig. 3.13). Ce type de construction peut egale- 
ment etre utilise pour renforcer des traverses existantes. 

La poutre Vierendeel (ou poutre echelle, fig. 3.14(a)) ne comporte que deux membrures paralleles et 
des montants. Comme les barres sont egalement soumises a la flexion a cause de I'absence de diagonales, 
elles sont beaucoup plus importantes que celles des treillis droits, ce qui conduit a des poutres plus lour- 
des et a des assemblages sondes plus onereux. Par contre les passages au travers de la poutre sont plus 
degages. La figure 3.14(b) presente le cas ou un panneau Vierendeel est incorpore a une poutre a treillis. 
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Fig, 3.12 Exemples de fermes a treillis. 




Fig. 3.13 Poutres a sous-tirant. 
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(b) Combinaison treillis-poutre Vierendeel 
Fig. 3.14 Poutres Vierendeel (schemas statiques). 



3.2.6 Montants de cadre (ou poteaux) 

Les montants sont les elements verticaux d'un cadre simple ou multiple charges de transferer aux 
fondations les efforts provenant des actions agissant sur le cadre. Le choix du type de section pour les 
montants depend de plusieurs parametres, parmi lesquels on peut citer: 

• Le type de sollicitation, c'est-a-dire I'importance relative de la flexion dans le plan du cadre, de la 
flexion hors du plan du cadre et de I'effort normal. 

• L'elancement des montants dans le plan et hors du plan du cadre pour le phenomene de flambage. 

• Le type de section choisi pour la traverse et la liaison prevue avec le montant; cette liaison doit 
etre la plus simple et la plus directe possible. En particulier lorsque la liaison est de type rigide, 
c'est-a-dire lorsqu'elle doit transmettre un moment de flexion important, il est souvent necessaire 
de prevoir un meme type de section (par ex. des profiles lamines) pour la traverse et pour le mon- 
tant. 

• La presence d'une poutre de roulement de pont roulant et le mode de fixation de celle-ci 
(chap. 15). 

• La presence de filieres de fagade; les filieres contribuent souvent a ameliorer la stabilite des mon- 
tants de cadre. 



Profils a section constante 

Les profiles lamines en double te sont les sections les plus frequemment utilisees comme montants 
de cadre. Ces profiles sont congus pour la flexion selon leur axe de forte inertie. Les profiles a larges 
ailes (profils H) sont egalement capables de supporter des efforts normaux importants, en particulier les 
profils HEM et HD. L'epaisseur de leurs ailes permet d'eviter le voilement local. La forme de ces sec- 
tions enfin est tres favorable pour les assemblages de traverses, filieres, barres de contreventement, etc. 

Les profiles peuvent etre renforces au moyen de toles soudees sur les ailes ou entre les ailes (sections 
caissonnees) afin d'augmenter I'aire de leur section et leur rigidite flexionnelle selon I'un ou I'autre des 
axes. Ces renforcements permettent egalement d'augmenter la participation de la section vis-a-vis du 
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voilement local. Les profils composes a dme pleine a section constante sont rarement utilises comme 
montants. 

Les profils creux carres ou rectangulaires presentent des rigidites axiales et flexionnelles favorables 
pour resister au flambage dans les deux plans. Par contre, ils ne sont guere economiques et pas toujours 
pratiques en ce qui conceme les assemblages avec les autres elements principaux ou secondaires de la 
structure. La figure 3.15 presente ces principaux types de profil a section constante. 
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Profils composes a ame(s) pleine(s) 



Profils creux 



Fig. 3.15 Montants a section constante. 



Profils a section variable 

Les montants a inertie variable presentent une reduction continue de leurs caracteristiques geometri- 
ques de Tangle de cadre au pied de montant. II s'agit principalement de profils composes a ame pleine, 
de section ouverte ou fermee, obtenus par soudage de toles de largeur non constante. 

Les montants a baionnette sont des profils a forte section dont la partie superieure est prolongee par 
un profil de section reduite. Le fut principal est destine a recevoir une ou plusieurs poutres de roulement 
de pont roulant, alors que la section reduite superieure supporte la ferme ou la traverse de toiture. Les 
profils de ces montants peuvent etre composes de tous types de section (profile lamine, profil compose, 
poutre a treillis, barre etresillonnee, etc.). La figure 3.16 presente quelques exemples de profils a section 
variable. 
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Montants a inertie variable Montants a baionnette 

Fig. 3.16 Montants a section variable. 



Profils composes 

Les montants en profils composes sent fabriques a partir d'elements simples assembles entre eux par 
soudage, rivetage ou boulonnage afin de constituer des pieces legeres capables de resister a la compres- 
sion et a la flexion. On trouve dans ce type de montant les barres etresillonnees, les barres a treillis et les 
barres Vierendeel. Les cornieres et les profiles en U ou en C sont tres souvent utilises comme membrures 
principales de ce type de montant (a deux ou a quatre membrures). Les barres de treillis et les etresillons 
sont souvent des fers plats, des cornieres ou des profiles en U ou en C. 

Les buts recherches dans la conception de tels montants sont d'une part 1' economic de poids et de 
matiere, et d'autre part la grande resistance au flambage et a la flexion par I'eloignement de la matiere 
du centre geometrique de la section composee. Ces avantages sont evidemment obtenus au detriment 
des couts de fabrication. Ces montants composes sont done utilises en cas de charge axiale importante. 
La figure 3.17 en donne deux exemples. 



3.3 Stabilisation des halles 

Nous avons vu a la section 3.2 qu'une halle de forme simple est stable si chaque direction de 
I'espace est stabilisee, c'est-a-dire si un certain nombre des surfaces porteuses (ou parties de surface 
appelees panneaux) sont disposees de fafon a constituer un systeme tridimensionnel. Horizontalement, 
la surface indeformable est en general constituee par le plan de la toiture. Longitudinalement, la stabilite 
est assuree par un ou deux longs pans. Transversalement enfin, la stabilite statique pent etre assuree par 
les cadres eux-memes a condition qu'ils soient stables (isostatiques ou hyperstatiques, voir fig. 3.5). Si 
les cadres sont completement articules (instables), la stabilite de I'ensemble de I'ossature de la halle doit 
etre assuree par un systeme de contreventements. 
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Montant etresillonne Montant a treillis 

Fig. 3.17 Montants en profils composes. 

3.3.1 Systemes de contreventements 

Pour decrire de fagon simple la stabilisation des halles par un systeme de contreventements, nous 
reprenons la forme de halle presentee a la figure 3.1, consideree comme une boite formee de surfaces 
porteuses. La figure 3.18 montre schematiquement un systeme fondamental de contreventements, 
constitue des panneaux A a D. On remarquera que ces panneaux sont disposes en forme de grands cadres 
(A-B-A et C-D-C), panneaux qui resistent aux forces horizontales grace a leur grande hauteur statique. 

Afin de faciliter 1' identification des differents contreventements, nous les definissons selon leur 
situation dans I'enveloppe (facade long pan, fagade pignon ou toiture) et selon leur position par rapport 
a la halle (longitudinal ou transversal). Pour la halle consideree, on pent distinguer les quatre types de 
contreventement suivants (fig. 3.18): 

• contreventement de fagade (long pan), (A), 

• contreventement de toiture (transversal), (B), 

• contreventement de fagade (pignon), (C), 

• contreventement de toiture (longitudinal), (D). 

La rigidite necessaire en cisaillement est conferee a un panneau: 

• par triangulation a Taide de barres diagonales, afin de creer un contreventement en treillis (1), 

• par remplissage afin de creer un voile en beton arme (2) ou un diaphragme en tole d'acier (3), 

• par rigidification des noeuds de Tossature afin de creer un cadre-portique (4). 

Dans le cas du contreventement en treiUis, les forces sont transmises par des efforts normaux dans 
les barres. Dans le cas des voiles ou diaphragmes, les efforts dans le plan sont transmis essentiellement 
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Fig. 3.18 Representation schematique des panneaux de contreventement et definitions. 



par cisaillenment du beton ou de la tole. Enfiin dans le cas des cadres-portiques, les forces sont transmises 
surtout par flexion des traverses et niontants. 

II existe differentes fa9ons de disposer les contreventements; la figure 3.19 en montre quelques-unes. 
Pour equilibrer une force pouvant agir dans n'importe quelle direction d'un plan, il faut respecter trois 
conditions : 

1. il faut disposer d'au moins trois lignes d'action de forces, 

2. les lignes d'action de forces ne doivent pas etre concourantes en un point, 

3. les lignes d'action de forces ne doivent pas etre toutes paralleles entre elles. 

La solution (a) de la figure 3.19 est la plus conventionnelle. Chaque contreventement de toiture 
transmet les efforts horizontaux provenant d'une direction qui lui est perpendiculaire au moyen de 
deux contreventements verticaux de fa9ade. Les trois conditions d'equilibre dans le plan enoncees ci- 
dessus sont respectees. La solution (b) est la meme, a part le fait que les contreventements de toiture 
sont doubles. Dans la solution (c), le vent longitudinal est equilibre par un seul contreventement de 
long pan. Les conditions d'equilibre sont respectees, car le couple cree par I'excentricite de la force 
due au vent par rapport a ce contreventement est equilibre par les reactions, perpendiculaires, des deux 
contreventements de pignon. Enfin la solution (d), bien que comportant un contreventement de toiture 
jouant simultanement le role de contreventement longitudinal et de contreventement transversal, est 
une solution instable car la condition 2 n'est pas remplie (les lignes d'action des forces sont concou- 
rantes en un seul point). 
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Fig. 3.19 Exemples de dispositiori/des contreventements, 
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Les contreventements ont done la fonction generale de stabilisation de I'ossature d'une halle. On 
peut distinguer sous ce terme general trois fonetions principales liees entre elles: 

• transmettre les efforts horizontaux (§ 3.3.2), 

• limiter les deformations (§ 3.3.3), 

• contribuer a augmenter la stabilite de la structure et de ses elements (§ 3.3.4). 

3.3.2 Transmission des efforts horizontaux 

II s'agit ici d'assurer I'equilibre des charges horizontales agissant sur la structure, c'est-a-dire de 
garantir leur cheminement jusqu'aux fondations (on parle aussi d'assurer la stabilite statique). Les char- 
ges horizontales qui soUicitent la structure porteuse d'une halle sont les suivantes (chap. 6): 

• les actions dues au vent, 

• les effets dus aux ponts roulants ou autres engins de manutention, 

• les effets sismiques, 

• les chocs. 

Contrairement aux charges gravifiques qui agissent toujours dans le meme sens, la majorite des char- 
ges horizontales peuvent agir dans toutes les directions du plan. Le systeme de contreventements doit 
etre congu en consequence. Quel que soit le systeme realise, il est important de garantir le cheminement 
des charges horizontales jusqu'aux fondations et de s'assurer qu'en tout point I'equilibre des forces est 
possible. A titre d'exemple, examinons le cheminement des efforts dus au vent longitudinal agissant sur 
un des pignons d'une halle (fig. 3.20): 

• Le vent agit sur les elements de fagade (tole, plaque de beton, vitre, etc.) qui sont flechis et 
s'appuient sur les filieres qui a leur tour transmettent les efforts aux montants. 

• Les montants travaillent en general comme des poutres simples flechies dans un plan vertical. 
Leur appui inferieur est realise directement par la fondation, tandis que I'appui superieur est 
assure dans le cas present par une panne, alors chargee axialement. 

• Les pannes transmettent I'effort par compression dans le contreventement transversal de toiture. 

• Le contreventement transversal de toiture est une poutre a treillis sur deux appuis (ces derniers 
sont realises par les deux contreventements de fagade long pan), soumise aux charges provenant 
des pannes. 

• Les contreventements de fagade long pan conduisent les reactions d' appui du contreventement de 
toiture dans les fondations en travaillant comme des poutres consoles a treillis. Les reactions 
introduites dans les fondations peuvent etre decomposees en une force horizontale et deux forces 
verticales (une vers le haut et une vers le bas). 

Un raisonnement analogue peut etre fait pour le vent qui agit transversalement sur un long pan de la 
halle. Ce sont alors le contreventement longitudinal de toiture et les contreventements de fagade pignon 
qui sont sollicites (voir fig. 3.3(b)). 

3.3.3 Limitation des deformations 

Limiter la deformabilite d'une structure peut etre rendu necessaire pour des raisons telles que le bon 
comportement d'elements de second oeuvre ou le bon fonctionnement de ponts roulants. Nous verrons 
egalement au paragraphe 3.3.4, et surtout au chapitre 1 1, que la deformabilite d'une structure peut aussi 
avoir un effet defavorable sur sa stabilite (effet de second ordre). 
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Fig. 3.20 Exemple de transmission des efforts horizontaux. 



Effets des charges horizontales 

Dans le cas ou les cadres comportent quatre articulations, ils sont instables sous I'effet des charges 
horizontales (fig. 3.21(a)). Un systeme de contreventements est necessaire pour assurer la stabilite stati- 
que. Les deplacements lateraux des cadres sont alors limites par la deformation des contreventements. 

Dans le cas oij les cadres sont hyperstatiques, et par consequent autostables (fig. 3.21(b)), il se pent 
que meme si ces cadres sont dimensionnes selon des criteres de securite structurale, les deplacements 
horizontaux soient trop grands sous I'effet des charges trans versales. On a alors deux solutions pour 
satisfaire les exigences de 1' aptitude au service : 

• renforcer le cadre en choisissant des sections plus rigides, 

• introduire un systeme de contreventements. 

Dans la premiere solution, on ne modifie pas le systeme statique, qui reste celui d'un cadre autosta- 
ble. Dans la deuxieme solution, les cadres, toujours consideres comme rigides, travaillent conjointement 
avec le systeme de contreventements, qui constitue alors un appui a ressort. Les parts de 1' effort hori- 
zontal reprises par les cadres et par les contreventements dependent des rigidites relatives de ces ele- 
ments (application du principe de compatibilite des deformations, voir chap. 11). Cette solution n'est 
pas tres economique, car elle cumule a la fois des noeuds rigides, compliques a realiser, et des barres de 
contreventement. 
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Fig. 3.21 Effet du contreventement sur le deplacement lateral des cadres. 



En pratique et dans les cas courants, si un systeme de contreventements doit etre mis en oeuvre, 
les cadres ne seront plus con^us avec des noeuds rigides, mais articules (fig. 3.22(a)). II est en effet 
facile de creer des contreventements tres rigides et de limiter les deplacements sans devoir considerer 
en sus la rigidite flexionnelle des cadres. La quantite de matiere sera par consequent plus importante 
mais en contrepartie, tous les assemblages etant articules, le cout global de la structure sera certaine- 
ment plus bas. 

Si la halle est tres longue ou le sol de fondation de capacite portante mediocre, la solution des cadres 
autostables est souvent plus avantageuse, les efforts dus au vent etant repartis sur tous les cadres 
(fig. 3.22(b)). Dans ce cas, une conception avec contreventement transversal necessiterait un renforce- 
ment important des pannes faisant office de membrures du contreventement de toiture. Par suite, les 
montants des contreventements de fa9ade induiraient de tres fortes charges de compression et de trac- 
tion dans les fondations rendant obligatoire le recours a des dispositions particulieres. 

II est encore a relever qu'en cas d'extension longitudinale de la halle, la solution avec cadres rigides 
(autostables) est preferable. En effet, contrairement a la solution avec cadres a quatre articulations, cette 
solution ne necessite pas de renforcement du systeme de stabilisation existant. 
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(a) Cadre a quatre articulations (b) Cadre a noeuds rigides 

(stabilisation par contreventements) (stabilisation par effet cadre) 

Fig. 3.22 Stabilisation des cadres articules et rigides. 



Effets dus a la dilatation thermique 

Nous avons donne au paragraphe 3.3.2 un exemple de cheminement des charges horizontales longi- 
tudinales a I'aide d'un contreventement transversal situe au milieu de la halle (fig. 3.20). Ce choix 
influence egalement les possibilites de mouvement de la charpente sous 1' effet des variations de tempe- 
rature. La figure 3.23 montre schematiquement, pour differents emplacements des contreventements, la 
deformation d'une halle lors d'un echauffement de la structure porteuse sans ou avec joint de dilatation: 

• Le dispositif adopte a la figure 3.23(a) convient pour des halles de faible longueur (30 a 40 m). II 
presente I'avantage de permettre un montage de la halle par avancement, de maniere continue, a 
partir de I'extremite contreventee. 

• Le dispositif de la figure 3.23(b) permet de construire des halles plus longues avec un seul sys- 
teme de contreventements, les mouvements thermiques etant divises en deux parts de chaque 
cote du systeme. 

• La solution de la figure 3.23(c) permet une transmission directe aux fondations des sollicitations 
du vent sur les pignons. Les dilatations themndques, en revanche, sont empechees et il en resulte 
des efforts supplementaires dans la structure. 

• Les systemes adoptes aux figures 3.23(d) et (e) sont valables pour des halles de grande longueur 
ou il est necessaire de pre voir un ou plusieurs joints de dilatation a cause de 1' importance des 
mouvements thermiques. La longueur maximale d'un batiment ou d'une halle sans joint de dila- 
tation depend de la conception des facades et des cloisons interieures; elle se situe entre 40 et 60 
metres. 

Certaines halles sont congues, pour des raisons essentiellement esthetiques, avec une structure 
porteuse apparente, disposee a I'exterieur des facades et de la toiture. Dans ce cas, la structure porteuse 
sera tres exposee aux variations de temperature du fait qu'elle n'est pas isolee thermiquement. Les 
phenomenes de dilatation evoques ci-dessus seront alors plus importants et devront etre consideres avec 
beaucoup de soins. 
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Sans joint de dilatation Avec joint de dilatation 

Fig. 3.23 Mouvements thermiques. 

3.3.4 Stabilite des elements porteurs 

En plus de leurs fonctions de transmission des charges horizontales aux fondations et de limitation 
des deformations, les contreventements, qu'ils soient verticaux ou horizontaux, peuvent avoir pour role 
la creation d'appuis (points fixes) necessaires a la stabilisation d'elements porteurs. 

Dans le cas particulier d'un cadre sollicite dans son plan (fig. 3.24), la realisation d'un point fixe de 
stabilisation laterale au moyen d'un contreventement longitudinal de toiture modifie de fagon tres 
importante la longueur de flambage des montants, et par consequent la charge que pent supporter le 
cadre. Sans contreventement (fig. 3.24(a)), le cadre rigide n'est pas tenu lateralement et la longueur de 
flambage du montant est superieure au double de sa hauteur. Avec un contreventement (fig. 3.24(b)), 
r angle de cadre est tenu et constitue un point quasiment fixe. La longueur de flambage du montant ne 
depassera pas la hauteur du cadre. En d'autres termes, I'appui elastique constitue par le contreventement 
augmente la charge critique du cadre dans une mesure qui depend de sa rigidite (chap. 11). 

Hors du plan du cadre, la creation d'appuis au moyen du contreventement transversal de toiture 
(fig. 3.24(c)) permet d'augmenter la resistance au deversement de la traverse et, au moyen des contre- 
ventements de facade long pan, de diminuer la longueur de flambage des montants selon leur axe faible. 
En general, ces appuis sont consideres comme fixes, mais ce sont en fait toujours des appuis a ressort 
(comme on I'a vu ci-dessus). 

11 est important de rappeler la necessite de la liaison entre I'element stabilise (le cadre) et I'element 
stabilisateur (le contreventement). Cette liaison est realisee en toiture par les pannes et, en facade, par 
les filieres, comme le montre la figure 3.24(c). Les forces a reprendre par les elements de liaison et le 
contreventement sont relativement faibles (theoriquement, elles sont nulles en cas d'elements sans 
imperfections). Les normes admettent qu'elles valent le centieme de I'effort maximal de compression 
sollicitant chaque membrure a stabiliser. II ne faut pas oublier que le contreventement doit en general 
assurer la stabilite hors plan de plusieurs cadres simultanement, ce qui signifie que les forces de stabili- 
sation sont la somme des forces correspondant a chaque cadre stabilise. 

3.3.5 Types d'element de stabilisation 

Comme nous Tavons vu a la figure 3.18, 1'indeformabilite d'un panneau peut etre realisee par trian- 
gulation (treillis), par remplissage (voile, diaphragme) ou par rigidification des noeuds (cadre-portique). 
Examinons plus en detail la conception de ces trois types d'element de stabilisation. 
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Fig. 3.24 Stabilisation d'elements porteurs par les contreventements. 
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Treillis 

Pour creer un panneau indeformable, il suffit de disposer une diagonale, qui sera tendue ou compri- 
mee selon le sens de la force horizontale a transferer. Toute forme de triangulation est done admissible, 
pourvu que les barres travaillant a la compression resistent au flambage. Si on veut eviter que les diago- 
nals soient soumises a la compression, on peut disposer une deuxieme diagonale inversee (travaillant 
en traction) dans le meme panneau (contreventement en croix de St- Andre). Les contreventements trian- 
gules offrent en plus I'avantage d'etre installes des le montage de I'ossature, evitant ainsi la necessite de 
contreventements provisoires. 

Considerons, pour simplifier le raisonnement, uniquement ce qui se passe dans le sens longitudinal 
d'une halle. La figure 3.25 montre deux possibilites de realiser le systeme de contreventements. Dans le cas 
de la figure 3.25(a), le systeme est unique (compose d'un contreventement de toiture et de deux contreven- 
tements de facade) et devra assurer I'equilibre des forces dues au vent agissant dans les deux sens. Les pan- 
nes et les filieres doivent done etre capables de transferer des eflforts de compression en cas de vent arriere. 

Dans la halle de la figure 3.25(b), le systeme de contreventements est double. II est possible d'admet- 
tre que chaque systeme de contreventements reprend uniquement la part des charges agissant dans un 
seul sens (pression sur un pignon plus depression sur I'autre), mais ne participe pas a la resistance dans 
le sens oppose. Dans ce cas, chaque systeme de contreventements doit etre dimensionne pour reprendre 
rentier des charges, mais dans un sens seulement (pas d'inversion des efforts). Rappelons que ce type 
de disposition peut engendrer des problemes lies a la dilatation thermique (§ 3.3.3). 

La distinction faite ci-dessus quant au mode de sollicitation est en particulier importante pour les 
treillis qui n'ont pas la meme resistance ultime dans les deux sens. Le treillis en N convient bien 
lorsqu'il n'y a pas d'inversion des efforts, ou une inversion de faible intensite seulement. Les treillis en 
K ou en V comportent des diagonales comprimees, quel que soit le sens de la sollicitation (en outre, ils 
ont le desavantage de necessiter la realisation de plus de noeuds que la plupart des autres types de 
treillis). Les treillis en croix de St-Andre ont egalement une diagonale comprimee et une tendue par pan- 
neau, quel que soit le sens de la charge, mais, en revanche, ils sont hyperstatiques interieurement. De ce 
fait, la resistance des diagonales comprimees n'est pas indispensable pour assurer I'equilibre du sys- 
teme. II est done possible de negliger la participation de ces diagonales comprimees (flambage) et 
d'admettre que seules les diagonales tendues sont efficaces. 

En conclusion, et en regie generale, on peut dire que: 

• les treillis en croix de St-Andre, eventuellement en K ou en V, conviennent pour les contrevente- 
ments oia il y a une inversion importante des efforts, tel celui represente a la figure 3.25(a); 

• les treillis en N, eventuellement en K ou en V, conviennent pour les contreventements sollicites 
dans un seul sens, tels ceux representes a la figure 3.25(b). 

Voiles et diaphragmes 

Des diaphragmes en tole profilee ou en panneau sandwich, des dalles en beton arme ou mixtes acier- 
beton sont capables de rigidifier des plans et de resister aux efforts de cisaillement afin d' assurer la 
transmission des efforts dans les elements de stabilisation. Des voiles verticaux de stabilisation peuvent 
etre realises par remplissage d'une ou deux travees entre montants avec du beton arme ou de la magon- 
nerie. Le beton est utilise pour les fortes sollicitations (halles de grandes dimensions, seismes), alors que 
la magonnerie est reservee aux faibles sollicitations. Des parties de bardage en tole profilee ou en pan- 
neau sandwich peuvent aussi constituer des diaphragmes de stabilisation verticaux. La figure 3.26(a) 
donne quelques exemples de voiles et diaphragmes. 
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Fig. 3.25 Dispositions possibles pour le systeme transversal de contreventements. 



II est egalement possible d'utiliser, pour la stabilisation des ossatures de halle, un noyau ou un mur 
de refend en beton arme (fig. 3.26(b)). Ce genre de stabilisation, que Ton emploie plutot dans les bati- 
ments a etages, consiste a utiliser les cages d'escalier ou d'ascenseur, ainsi que des parois interieures en 
beton arme, comme elements rigides creant les appuis necessaires a la reprise des efforts horizontaux. 
La conception de tels systemes sera developpee au chapitre 4 consacre aux structures porteuses de bati- 
ments a etages. 
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Fig. 3.26 Voiles et diaphragmes de stabilisation. 

Tous les elements mentionnes ci-dessus, tels que parois verticales de remplissage en beton ou en 
magonnerie, toles profilees ou panneaux de toiture ou de facade, dalles, etc., contribuent a raidir la struc- 
ture porteuse, meme s'ils n'ont pas ete congus comme elements de stabilisation. Le cas echeant, la par- 
ticipation de ces elements a la resistance et a la stabilite doit etre justifiee par des calculs et des details de 
construction adequats doivent etre mis en oeuvre. En particulier, la transmission des efforts, en general 
par cisaillement, entre les elements porteurs et les elements de stabilisation doit etre garantie. Les pla- 
ques de tole profilee doivent etre liees entre elles et avec la charpente au moyen de clous, vis ou rivets. 
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La liaison entre le beton et I'acier doit etre realisee par des goujons soudes, des equerres clouees ou 
d'autres moyens de connexion. 

Cadres-portiques (ou palees de stabilisation) 

Dans les cadres-portiques de stabilisation, appeles aussi palees, c'est I'encastrement des montants 
dans la traverse qui assure la rigidite du panneau (fig. 3.27(a)). Une palee de stabilisation peut aussi etre 
un contreventement triangule dont la forme rappelle le portique (fig. 3.27(b)). Lorsque plusieurs pan- 
neaux sont rendus rigides par un effet de cadre, on obtient des portiques multiples (fig. 3.27(c)). 

Pour obtenir, avec un portique, une rigidite comparable a celle d'un contreventement en croix de 
St- Andre, il faut des sections d'acier beaucoup plus importantes en raison de la flexion sollicitant les 
profiles. Une stabilisation par cadre-portique ou palee se justifie cependant dans certains cas, par 
exemple pour: 

• laisser libre passage a des vehicules (ne pas avoir de diagonales a travers un espace), 

• eviter les diagonales dont 1' effet esthetique est inacceptable, 

• garder plus de liberte pour une modification de la structure (nouvelle affectation des locaux). 




(a) 



(b) 




(c) 

Fig. 3.27 Portiques de stabilisadon. 

*■ 

3.3.6 Contreventements situes dans les toitures non horizontales 
Transmission des forces verticales 

Les contreventements situes dans les pans des toitures non horizontales presentent la particularite de 
participer egalement a la reprise des forces verticales. Pour illustrer cette particularite, considerons une 
structure metallique de halle avec toiture a deux pans (fig. 3.28(a)). Lorsqu'une force verticale est appli- 
quee a cette structure, le faite a tendance a se deplacer vers le bas et les rives vers I'exterieur. Ces depla- 
cements ne peuvent pas se produire sans qu'il y ait deformation dans les pans de la toiture. La structure 
porteuse dans son ensemble (fermes, pannes, contreventements, couverture, assemblages, fixations) agit 
en fait comme une structure plissee impliquant un efl"et porteur tridimensionnel (§ 3.5.4). Les pans de la 
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toiture tendent a resister a ces deplacements en fonction de leur rigidite, a la maniere d'une poutre de 
grande hauteur (fig. 3.28(b)) dont les membrures seraient les pannes de bord (la faitiere et la sabliere), 
I'ame serait la couverture ou le contreventement et les appuis seraient les pignons contreventes. Les 
efforts dans les pans inclines s'obtiennent par simple decomposition des forces verticales Qy selon les 
angles de pente de la toiture (fig. 3.28(c)). 



Qv 




Fig. 3.28 Contreventements de toiture a deux pans transmettant des forces verticales. 



Transmission des forces horizontales 

Les contreventements de toiture charges de transmettre les forces horizontales dans les halles dont la 
toiture n'est pas horizontale peuvent etre disposes de deux fa^ons. Ou bien ils sont horizontaux et places 
au niveau de la membrure inferieure des traverses brisees ou polygonales (fig. 3.29(a)), ou bien ils sont 
situes dans les pans memes de la toiture (fig. 3.29(b)). Les surfaces tramees de la figure 3.29 represen- 
tent les systemes charges de stabiliser la structure selon la direction des forces (longitudinales ou trans- 
versales) et selon la position des contreventements de toiture (horizontale ou dans les pans inclines). 11 
faut remarquer que lorsque le contreventement est horizontal, au moins un des panneaux de la toiture 
doit etre contrevente (fig. 3.29(a)). 

3.4 Structures en shed 

On appelle shed une partie de toiture en forme de prisme triangulaire horizontal dissymetrique; la 
halle est alors caracterisee par une elevation en dents de scie (fig. 3.30). Cette disposition permet 
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Fig. 3.29 Contreventements de halles a toiture inclinee transmettant des forces horizontales. 



d'incorporer une importante surface vitree en toiture, en general dans le pan le plus incline du shed. On 
obtient ainsi un eclairage naturel uniforme et sans ensoleillement direct. A cet effet, les plans vitres du 
shed doivent etre orientes vers le secteur nord-ouest - nord-est (dans I'hemisphere Nord). Citons comme 
inconvenients du shed les problemes d'etancheite, dus a I'eau de pluie (ou a la neige) retenue dans un 
espace concave, les details de construction en general plus compliques et, dans certains cas, le volume 
de comble non utilise a chauffer ou a climatiser. 

Le rapport entre I'ecartement des plans vitres et la hauteur de la halle influence I'uniformite de 
I'eclairage. Ce sera, avec la hauteur statique a disposition, un des criteres de choix de la geometrie, 
notamment I'espacement des montants ou des cadres. Nous allons distinguer deux cas: 

• les sheds qui ne font pas pai'tie de la structure porteuse principale de la halle (appeles aussi faux 
sheds) et dont le role principal est de creer la geometrie desiree de la toiture, 

• les sheds qui font partie integrante de la structure porteuse principale. 
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Fig. 3.30 Perspectives schematiques de halles en shed. 



3.4.1 Sheds independants de la structure porteuse principale 

Une premiere conception consiste a considerer que la structure porteuse principale est constitute de 
cadres transversaux plans sur lesquels reposent, a la place des pannes, des elements porteurs secondaires 
en forme de triangle. La nature de ces porteurs pent etre tres diverse (fig. 3.31): 

• simple panne brisee (bi-lineaire), avec ou sans sous-tirant (fig. 3.31(a)), 

• poutre a treillis sur deux appuis (fig. 3.31(b)), 

• poutre a treillis continue (fig. 3.31(c)). 

Dans la solution avec poutres a treillis continues, la portee entre cadres transversaux peut etre aug- 
mentee grace a la grande hauteur statique des treillis. Cette conception oflFre la possibilite d'avoir plu- 
sieurs plans vitres entre deux cadres adjacents. 

La traverse des cadres (fig. 3.3 1 (a, b)) est en general constitute d'un profil a double te ou d'un cais- 
son. Elle peut aussi etre remplacee par le cheneau d'evacuation des eaux, situe dans' le creux des sheds, 
qui doit alors etre porteur (fig. 3.31(d)). 

Une autre conception de sheds independants est realisee par le systeme mini-shed (fig. 3.32) offrant 
de tres bonnes conditions d'eclairage zenithal [3.7]. Dans ce cas, la structure porteuse principale de la 
halle est longitudinale. Elle est constitute de cadres plans sur lesquels reposent, transversalement, des 
poutres a treillis assemblies deux a deux en forme de V renverse. La poussee horizontale provenant de 
I'inclinaison des treillis peut etre reprise par un contreventement horizontal situe dans le plan des mem- 
brures inferieures des treillis, aux extremites de la halle par exemple. 

3.4.2 Sheds integres a la structure porteuse 

Nous avons vu que les systemes de shed precedents sont constitues d'une structure porteuse conven- 
tionnelle (fig. 3.1) sur laquelle reposent, de faqon independante, des elements porteurs particuliers de 
toiture en dents de scie. Si au contraire une structure porteuse principale est integree dans le volume de 
cette toiture (fig. 3.2(b)), on utilise de fa^on plus rationnelle la hauteur statique a disposition donnee par 
la hauteur du vitrage. La traverse du cadre (poutre a treilUs, poutre Vierendeel) peut ainsi etre integree 
dans une partie ou dans la totalite du plan vitre (fig. 3.33). Les pannes sont de simples poutres reposant 
a une extremite sur la membrure superieure d'une traverse et a I'autre extremite sur la membrure infe- 
rieure de la traverse suivante. 
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Fig. 3.31 Sheds independants sur traverses de cadre. 




Fig. 3.32 Mini-sheds sur cadres longitudinaux. 
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En cas de traverses verticales (fig. 3.33(a)) et de charges essentiellement verticales (poids propre, 
neige) ces pannes inclinees induisent des reactions egalement verticales, done dans le plan des traverses. 
Par contre, sous Teffet du vent par exemple, qui agit perpendiculairement aux faces frappees, les pannes 
sollicitent les traverses hors de leur plan, ce qui necessite une stabilisation de la structure porteuse. Lors- 
que les traverses de cadre sont elles-memes situees dans un plan incline (fig. 3.33(b)), les charges verti- 
cales creent des efforts hors plan qu'il est necessaire de faire cheminer jusqu'aux contreventements de 
stabilisation (§ 3.4.3). 




(a) Traverses verticales (b) Traverses inclinees 

Fig. 3.33 Sheds integres a la structure porteuse. 



3.4.3 Stabilisation des halles en shed 

Le bref aper^u des differents systemes de shed laisse entrevoir que le cheminement des efforts dans 
ces structures est parfois complexe. Ceci est du d'une part au fait que les elements porteurs sont inclines 
(ferme a treillis dans le plan du vitrage, pannes brisees) et d' autre part au fait que la pression du vent 
s'exerce non seulement sur les facades de la halle, mais egalement sur les faces de chaque shed consti- 
tuant la toiture. II faut done assurer aussi bien la stabilisation individuelle des sheds que la stabilisation 
d'ensemble de la halle sous Teffet simultane des charges verticales et horizontales. 

Nous allons exposer les principes de stabilisation en separant la reprise des charges verticales de 
celle des charges horizontales, pour des raisons de clarte. Toutefois, dans les structures reelles en shed, 
il n'y a pas de separation entre les elements destines a reprendre ces deux types de charge qui agissent 
simultanement. 

Stabilisation sous forces verticales 

Considerons la halle en shed esquissee a la figure 3.34, soumise a des forces verticales. La structure des 
sheds est composee d'une poutre a treillis dans le plan du vitrage et de pannes inclinees en poutre simple 
dans I'autre plan (fig. 3.34(a)). La composante de Qy situee dans le plan incline du vitrage est reprise par 
flexion de la poutre a treillis. Etant donne la faible rigidite transversale (hors plan) de cette poutre, la com- 
posante de Qy agissant perpendiculairement au treillis ne pent pas etre equilibree. La structure est done 
instable. Pour stabiliser ce systeme, il existe de nombreuses solutions dont deux sont presentees. 
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(c) Solution 2: sous-tirants et contreventement horizontal 



Fig. 3.34 Stabilisation des sheds integres a la structure porteuse. 

Une premiere solution (fig. 3.34(b)) consiste a realiser I'equilibre des forces en ajoutant des diagonales 
dans le plan des pannes, de fa^on a creer une deuxieme poutre a treillis. En premiere approximation, on 
peut effectuer le calcul statique de chaque poutre a treillis inclinee en negligeant Tinfluence des poutres 
voisines, mais en realite, on est en presence d'un systeme tres hyperstatique. En effet, chaque poutre par- 
tage ses membrures inferieure et superieure avec les poutres voisines et la compatibilite des deformations 
doit par consequent etre assuree le long de cette ligne commune. On appelle un tel systeme une structure 
plissee (§ 3.5.4). Remarquons la presence, aux extremites des poutres, c'est-a-dire au droit des montants, 
d'un sous-tirant qui empeche les sheds de s'ouvrir, Ceci est particulierement important pour les sheds 
situes aux extremites ou pour les sheds non charges de maniere uniforme. Une des hypotheses a la base du 
calcul des structures plissees est, d'ailleurs, que Tindeformabilite de la section est garantie dans les plans 
verticaux d'extremite (au moyen d'un diaphragme ou d'un sous-tirant, par exemple). Un tel systeme 
constitue en quelque sorte une structure porteuse spatiale, pour laquelle aucun autre contreventement n'est 
necessaire, excepte bien sur les contreventements verticaux descendant jusqu'aux fondations. 
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Une deuxieme solution (fig. 3.34(c)) consiste a remplacer I'effet des diagonales dans le plan des pan- 
nes par celui de sous-tirants places horizontalement pour fermer le triangle des sheds. On remplace ainsi 
la stabilisation spatiale par des plans verticaux (les triangles) indeformables. Toutefois dans un tel sys- 
teme, les efforts dans les sous-tirants doivent etre conduits dans un contreventement transversal de toi- 
ture dispose horizontalement (comme dans la figure) ou dans le plan des pannes. 

Stabilisation sous forces horizontales longitudinales 

Considerons maintenant la halle de la figure 3.35 soumise a la pression du vent longitudinal. Chaque 
shed est soumis a une force de pression sur la face au vent et a une force de depression sur la face sous 
le vent. Quelle que soit la forme des sheds, la resultante horizontale de ces forces de vent doit etre ame- 
nee aux contreventements verticaux de facade long pan de la halle par un systeme garantissant le stabi- 
lite des sheds. 




(a) Deformation sous force horizontale: instabilite (b) Solution 1: chaque shed contrevente 




(d) Solution 3: sous-tirants et contreventement 
dans le plan incline de la toiture 



(c) Solution 2: sous-tirants et contreventement horizontal 



Fig. 3.35 Stabilisation des sheds sous forces horizontales longitudinales. 
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La figure 3.35(a) montre Tinefficacite de contreventer un seul shed (le premier dans I'exemple) si les 
autres cadres ne lui sont pas lies : les autres sheds sont instables. La figure 3.35(b) montre une premiere 
solution ou chaque shed est contrevente. Le cheminement des charges de vent agissant en toiture sera 
alors: contreventement du shed tirant de facade contreventement vertical. On peut contreventer 
toute la face inclinee ou seulement une partie. 

La figure 3.35(c) montre une deuxieme solution pour assurer I'equilibre des sheds. Au lieu de faire 
cheminer les forces d'abord transversalement jusqu'a la facade, puis longitudinalement, comme dans le 
cas precedent, on transmet les composantes horizontales du vent au contreventement de facade, au 
moyen de sous-tirants et d'un contreventement transversal. 11 ne faut cependant pas oublier que si le vent 
souffle de droite a gauche (sur la figure), ces sous-tirants seront comprimes, a moins de prevoir un 
contreventement transversal a chaque extremite de la halle. 

II est egalement possible de disposer le contreventement transversal dans le plan incline de la toiture 
(fig. 3.35(d)). Dans cette troisieme solution, les deux treillis verticaux adjacents (traverses de cadre) par- 
ticipent egalement a la reprise des efforts horizontaux. La solution 2 assure le cheminement des efforts 
le plus direct, puisque les forces dans les sous-tirants sont horizontales. 

On voit que les solutions 2 et 3 envisagees aux figures 3.35(b) et (c) rejoignent les solutions des figu- 
res 3.34(b) et (c), ce qui confirme que pour les sheds, il n'y a pas de distinction precise entre les ele- 
ments destines a reprendre les forces verticales et les forces horizontales. On se souviendra enfin que les 
contreventements de facade long pan doivent egalement reprendre le vent agissant sur le pignon, en plus 
du vent agissant en toiture. 

Stabilisation sous forces horizontales transversaies 

Lorsque le vent souffle transversalement a la halle, la toiture en shed est soumise a une depression 
verticale presque uniforme, comme dans le cas d'une toiture plate. Le contreventement longitudinal de 
toiture sert done a reprendre essentiellement le vent agissant sur les fagades long pan. Le moyen le plus 
direct de transmettre cette force aux contreventements de facade pignon est un contreventement place 
dans un plan horizontal (fig. 3.36 (a)). 

Le contreventement represents a la figure 3.36(b), de forme brisee, peut sembler stable a premiere 
vue, mais en fait il ne Test pas. En effet, en raison des changements de plan du contreventement de toi- 
ture, la continuite du moment de flexion devrait etre realisee par torsion des parties verticales. Or ces 
dernieres, du fait de leur resistance torsionnelle negligeable, se comportent comme des rotules. La figure 
3.36(b) donne Tallure de la deformee en plan d'un tel contreventement soumis au vent. On pourrait ren- 
dre ce systeme stable en ajoutant un deuxieme tirant dans le plan de la membrure interieure du contre- 
ventement. La structure resterait cependant tres souple et peu efificace. Elle le resterait meme si tous les 
plans inclines etaient contreventes sur toute leur surface. La solution la plus satisfaisante reste done celle 
de la figure 3.36(a) avec le contreventement place dans un plan horizontal. 

3.5 Structures spatiales 

Une structure spatiale (ou tridimensionnelle) est composee de barres, de plaques ou de parois liees 
entre elles de fagon a se suffire a elle-meme pour resister a des forces provenant de toutes les directions 
de Tespace. La plupart des structures tridimensionnelles en acier sont composees de reseaux (treillis, 
grilles) formes de barres droites et de noeuds (structures reticulees). Les plus courantes sont les grilles de 
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Fig. 3.36 Stabilisation transversale d'une halle en shed. 



poutres, les treillis spatiaux, les surfaces a simple ou double courbure (nappes cylindriques, spheriques, 
paraboloi'des hyperboliques) et les structures plissees. 

3.5.1 Grilles de poutres 

Les grilles de poutres sont fornaees de profiles lamines, de poutres conaposees a ame pleine ou de 
poutres a treillis assemblees entre elles de fagon a constituer une plaque resistant a la flexion (fig. 3.37). 
Les rigidites flexionnelles et torsionnelles des deux reseaux de poutres orthogonales peuvent etre les 
memes (fig. 3.37(a)) ou alors tres differentes (fig. 3.37(b)). 

La grille de poutres orthogonales de la figure 3.37(c) comporte des poutres de bord (principales) et 
des poutres intermediaires (secondaires) beaucoup naoins sollicitees. A la figure 3.37(d), les poutres 
croisees sont disposees parallelement a des diagonales, de sorte que les poutres longues s'appuient sur 
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(c) (d) (e) 



Fig. 3.37 Grilles de poutres. 

les courtes. Differentes dispositions permettent d'optimiser les sections des barres et remplacement des 
poteaux sur les bords ou a I'interieur de la grille, de faqon a creer, avec des mailles carrees ou rectangu- 
laires, des champs continus ou des porte-a-faux (fig. 3.37(e)). Le rapport entre la hauteur statique et la 
portee est generalement de I'ordre de 1/30 pour les grilles rectangulaires et 1/40 pour les grilles en dia- 
gonale. 

Les grilles de poutres orthogonales ne sont pas rigides dans leur plan. II faut done les contreventer 
par des barres diagonales supplementaires (fig. 3.37(e)). Dans le cas des grilles a poutres diagonales, les 
poutres de rive jouent ce role de contreventement (fig. 3.37(d)). 

3.5.2 Treillis spatiaux 

Un treillis spatial [3.2] est forme de deux plans paralleles de barres croisees (les membrures), dont 
les noeuds sont relies par des diagonales constituant Vdme du treillis. La difference par rapport a la grille 
de poutres a treillis est que les noeuds superieurs ne sont plus a la verticale des noeuds inferieurs. Si les 
mailles horizontales sont carrees, le systeme est bidirectionnel. On trouve dans ces systemes certains 
types de treillis spatial comportant des poutres a treillis planes, mais qui sont inclinees (fig. 3.38(a)). On 
pent aussi considerer ces structures comme composees de volumes elementaires dont les barres forment 
les aretes, ce qui pent faciliter la prefabrication et le montage. Les membrures des deux nappes pieuvent 
tivt paralleles (fig. 3.38(a)) ou diagonales (fig. 3.38(b)). Dans ce dernier cas, les membrures inferieures 
sont orientees a 45° par rapport aux membrures superieures. On ne retrouve plus de poutres planes a 
treillis, mais le volume elementaire est encore present. 
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(a) Treillis constitue de poutres inclinees a membrures paralleles 




(b) Treillis constitue de poutres inclinees a membrures diagonales 

Fig, 3,38 Exemples de treillis spatiaux. 

Ces structures spatiales sont tres rigides et peuvent resister a des forces agissant dans n'importe 
quelle direction. Elles sont capables de franchir des portees jusqu'a 100 m. Au-dela, il faut faire appel a 
des structures formees de trois nappes de barres croisees. Comme ces structures presentent un haut 
degre d'hyperstaticite, il est possible de supprimer des barres sans nuire a la securite ni a la rigidite de la 
double ou triple nappe. On procede d'ailleurs sou vent a ces suppressions pour reduire le nombre de bar- 
res arrivant a un meme noeud et pour liberer, a I'interieur du treillis spatial, des espaces utilisables a 
d'autres fins. La figure 3.39 presente deux types d'allegement de doubles nappes: 

• la suppression, dans un systeme a membrures paralleles, d'une membrure inferieure sur deux et 
des diagonales d'une maille sur quatre (fig. 3.39(a)); cette disposition correspond a une grille de 
poutres spatiales triangulaires; on remarque sur la figure le volume libre utilisable; 

• la suppression, dans un systeme a membrures diagonales, d'une membrure inferieure sur deux et 
des diagonales d'une maille sur deux (fig. 3.39(b)); cette disposition correspond a I'assemblage 
de pyramides a base carree, pointes en bas, reliees par des barres horizontales; on remarque sur la 
figure le volume libre utilisable. 

Si les nappes superieure et inferieure comportent des mailles triangulaires ou hexagonales, on 
nomme ces systemes tridirectionnels (fig. 3.40). On y retrouve des poutres a treillis planes inclinees 
ainsi que des volumes elementaires. 
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poutre spatiale 
triangulaire 



volume libre 



(a) Membrures paralleles 




volume libre 



(b) Membrures diagonales 



pyramide 



Fig. 3.39 AUegement des treillis spatiaux. 



volume 
elementaire 




poutre inclinee 



Fig, 3.40 Systeme tridirectionnel a mailles triangulaires. 
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II est done possible de construire une infinite de treillis spatiaux a double nappe a partir de trames 
coordonnees quelconques. Le choix parmi les multiples geometries possibles doit tenir compte des prin- 
cipes et objectifs suivants: 

• rechercher une systematique en ce qui concerne la fabrication des barres et des noeuds, 

• limiter au maximum le nombre de barres et de noeuds, 

• chercher la transparence pour des raisons de lumiere et d'esthetique et pour degager les volumes 
fibres utilisables pour la technique du batiment, 

• etudier les assemblages (noeuds et parties de treillis) afin de faciliter les operations de montage. 

Les nombreux systemes de treillis spatial commercialises et brevetes montrent bien I'interet pour ce type 
de structure, mais aussi la difficulte de realiser une structure esthetique, economique et simple, tant dans la 
conception d'ensemble que, surtout, dans celle des noeuds. La figure 3.41 presente les noeuds de deux syste- 
mes de treillis spatial brevetes tres repandus, le systeme a noeuds spheriques (fig. 3.41(a)) et le systeme a 
noeuds plats (fig. 3.41(b)). Le premier est caracterise par des noeuds en forme de boule percee de trous tarau- 
des permettant de raccorder de maniere parfaitement centree des barres tubulaires munies d'un filetage 
d'extremite. Le deuxieme systeme est compose de tubes dont I'extremite est ecrasee et percee d'un trou per- 
mettant le boulonnage sur des pieces en fonte moulee soudable comportant trois faces orthogonales. 




(a) Systeme a noeuds spheriques (b) Systeme a noeuds plats 

Fig. 3.41 Deux systemes de noeuds de treillis brevetes. 



3.5.3 Surfaces courbes 

On a vu a la section 3.2 que des cadres de halles peuvent prendre la forme d'arc plan (fig. 3.4(f)), ce 
qui permet de reduire les effets de flexion par rapport a un cadre rectangulaire. II est egalement possible 
d'utiliser la courbure de Tare dans I'espace, par la creation de surfaces a simple ou a double courbure. 

Surfaces a simple courbure 

Les structures porteuses metalliques en forme de surface a simple courbure [3.8] sont essentiellement 
des nappes cylindriques. La nappe comporte en general des arcs, des generatrices et des diagonales 
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(fig. 3.42(a)). Le cas general peut etre decompose en systemes plans et n'est alors plus assimile a une struc- 
ture tridimensionnelle. Par contre, si on supprime les generatrices (fig. 3.42(b)) ou les arcs eux-memes 
(fig. 3.42(c)), on realise vraiment une nappe reticulee de I'espace, appelee aussi treillis reticule arque. 




(a) Cas general (b) Sans generatrices (c) Sans arcs 



Fig. 3.42 Simples nappes reticulees cylindriques. 

La courbure du systeme porteur peut engendrer au niveau des appuis une importante reaction hori- 
zontale, appelee poussee. Si la structure en voute repose directement sur le sol, cette reaction est reprise 
par le massif de fondation. Dans le cas contraire, elle doit etre reprise soit par des tirants, places genera- 
lement au niveau des pieds des arcs, soit par les elements porteurs sous-jacents (piliers, murs, etc.). 

II est egalement possible de remplacer une partie des generatrices et des diagonales par la tole profi- 
lee de toiture, ce qui necessite toutefois des formes de profil capables de reprendre les grands efforts de 
flexion, compression et cisaillement qui se developpent (fig. 3.43). 

La portee economique de ces structures est de I'ordre de 20 m pour des surfaces cylindriques a une 
nappe et de 60 m pour des surfaces a deux nappes. L'efficacite maximale est atteinte pour des structures 
rectangulaires en plan dont le rapport des cotes est situe entre 1 et 2. Le rapport optimal entre la fleche 
et la corde de Tare est de I'ordre de 0.15 a 0.20. 




Fig. 3.43 Structure en arc raidie par des tolas profilees. 
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Surfaces a double courbure 

La forme la plus simple et la plus pure de surface a double courbure est la calotte spherique, qui pre- 
sente I'avantage d'avoir la surface minimale pour le volume englobe. En partant de Tare parabolique, on 
cree la coupole parabolique de revolution. Si les courbures sont de signes inverses, la surface peut pren- 
dre la forme d'un paraboloide hyperbolique. La difficulte principale consiste a trouver sur ces surfaces 
la position des noeuds permettant d'optimiser le nombre de types de barre, le nombre de types de noeud 
et le nombre d'elements de surface differents. Le cas classique de la calotte spherique se resout par ins- 
cription dans la sphere d'un polyedre regulier, par exemple Ticosaedre (20 faces en triangles equilate- 
raux egaux). Chaque face est subdivisee en elements qui ne peuvent pas etre egaux mathematiquement, 
par exemple des hexagones et des pentagones ou des triangles (fig. 3.44(a)). Pour le paraboloide hyper- 
bolique, qui est une surface reglee, les generatrices droites sont regulierement espacees et la triangula- 
tion est completee par des diagonales qui suivent des courbes paraboliques identiques (fig. 3.44(b)). 




(a) Calotte spherique (b) Paraboloide hyperbolique 

Fig. 3.44 Surfaces h double courbure. 

Lorsque les courbures sont faibles, ou pour de grandes portees, les phenomenes d'instabilite 
d'ensemble des surfaces courbes en nappe simple deviennent preponderants. C'est pourquoi on double 
souvent ces surfaces d'une deuxieme nappe, dont les noeuds sont relies a la premiere comme pour les 
treillis spatiaux plans (§ 3.5.2). Les deux nappes sont generalement paralleles, pour systematiser les bar- 
res de liaison. Ces systemes a double courbure permettent d'atteindre des portees de 40 m (simple 
nappe) a plus de 100 m (double nappe). 

II existe d'autres couvertures pouvant rentrer dans la categoric des surfaces courbes, qui font appel a 
des parties tendues ou suspendues a Taide de cables. Un paragraphe leur est consacre dans la section se 
rapportant aux structures particulieres (sect. 3.6). 

3.5.4 Structures plissees 

Une structure plissee (fig. 3.45(a)) est une structure spatiale formee par la juxtaposition de surfaces 
planes (les pans) de fa9on a former une surface prismatique ou pyramidale. Les pans peuvent etre consti- 
tues de voiles en beton, de treillis metalliques ou de toles profiilees. lis sont relies les uns aux autres par leur 
arete commune (le pli) consideree comme une chamiere parfaite. Les sections d'appui de la structure plis- 
see doivent etre rigides, ce qui est realise par des tympans ou des cadres. Une telle structure se comporte 
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alors comme une poutre rigide resistant aux efforts dans le plan des pans (effet de membrane ou de poutre) 
mais dont la section prismatique peut se deformer transversalement sous les charges normales aux pans 
(effet de plaque). La figure 3.45(b) montre un exemple de realisation d'une structure plissee dans laquelle 
les pans sont des plaques de tole nervuree et les aretes des membrures en tole pliee. 




(a) (b) 



Fig. 3.45 Exemples de structures plissees. 

3.6 Structures particulieres 

Nous presentons dans cette section quelques structures de halles qu'il est difficile de faire entrer dans 
une categorie precise, car elles concernent aussi bien des structures planes que des structures spatiales, 
ainsi que des surfaces planes et courbes. Elles font cependant toutes appel a des elements tendus neces- 
saires pour la resistance, la rigidite ou la stabilite. 

3.6.1 Structures suspendues 

On designe par structure suspendue une couverture de halle rigide, supportee non seulement par des 
montants mais surtout par des cables, des tirants ou des haubans afin d'augmenter les portees libres et de 
degager ainsi les surfaces a couvrir de tout support. 

Les structures haubanees sont un exemple type de structure suspendue. Dans I'exemple de la figure 
3.46(a), les elements porteurs principaux sont des cadres a trois articulations, les montants du cadre 
etant prolonges vers le haut pour constituer les mats d'haubanage [3.9]. Cette solution convient egale- 
ment bien pour les hangars d'avion, car elle permet de degager completement la facade (fig. 3.46(b)). 

Dans ce type de construction [3.10], les cables sont de simples elements de suspension tendus, alors que 
la structure elle-meme est soumise aux autres actions habituelles d'une toiture. II faut veiller en particulier a 
ce qu'en cas de depression du vent, les cables restent toujours tendus sous Taction du poids de la toiture. 



96 CHARPENTES METALLIQUES 




® Cables ^ (4) Poteau 

(3) Poutre principale 

@ Tirant ® Mat 

Fig. 3.46 Structures suspendues. 



3.6.2 Structures tendues 

Couvrir une grande surface libre avec une toiture legere et parfois translucide necessite T utilisation 
de matiere synthetique disposee selon des formes qui rappellent les tentes. Si les portees sont grandes, le 
materiau de couverture n'est pas assez resistant et les attaches posent des problemes delicats. II est done 
necessaire de separer les fonctions de couverture et de portance, ce qui pent etre realise par 1' utilisation 
de cables d'acier. Dans ce cas, les cables ne sont plus seulement des elements de transmission des forces 
aux points d'ancrage comme dans les structures suspendues, mais ils constituent la maille de la structure 
qui resiste elle-meme aux actions exterieures. Le comportement particulier de la structure est grande- 
ment influence par sa forme et necessite de nouvelles techniques de montage. 

Etant donne la faible importance de leur poids propre et de leur inertie, les structures tendues sont 
tres exposees a I'effet du vent, qui pent provoquer un soulevement d'ensemble et creer des efforts dissy- 
metriques et des vibrations indesirables. Ce sont les raisons pour lesquelles il est fondamental que les 
cables restent toujours tendus. II existe deux fa^ons de garantir que les cables soient toujours tendus: en 
lestant la couverture ou en donnant au systeme de cables une pretension. Dans les structures lestees, 
qu'il s'agisse d'un systeme a simple (fig. 3.47) ou a double courbure, les cables ont des courbures de 
meme sens. La couverture posee ou suspendue doit avoir un poids capable de compenser les effets du 
vent et des charges variables dissymetriques. Cette solution a le desavantage de ne pas etre conforme a 
r exigence de legere te qu'on recherche avec les structures tendues. 

Dans les structures pretendues (non lestees), les cables sont disposes de maniere a avoir des courbu- 
res inverses. Dans un systeme plan par exemple, appele poutre-cdble, les cables porteurs et tenseurs sont 
relies par des diagonales tendues (fig. 3.48(a)), comprimees (fig. 3.48(b)), ou par des montants 
(fig. 3.48(c)), ce qui rend la poutre rigide dans son plan et permet un amortissement rapide des vibra- 
tions longitudinales. 

Dans un systeme spatial non leste, les cables sont disposes en nappes de maniere a former une sur- 
face a double courbure inverse. U exemple de la figure 3.49 montre la toiture du stade olympique de 
Munich, 1970/71, avec maillage de cables 750X750 mm et couverture en verre acrylique translucide. 
Tant qu'aucune pretension n'est appliquee au systeme, la nappe de cables porteurs supporte seule la 
charge verticale due a la pesanteur (poids propre, neige) et T autre nappe ne fait que maintenir le systeme 
en place. Des que cette nappe de cables tenseurs est precontrainte, la charge n'est plus seulement 
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Fig. 3.47 Exemple d*une structure tendue lestee. 



cable porteur 




cable tenseur 




cable tenseur 




(a) A diagonales tendues 



(b) A diagonales comprimees 



cable porteur 




(c) A montants 

Fig. 3.48 Exemples de systemes poutre-cable, 



supportee par les cables porteurs (par augmentation de leur tension), mais egalement par les cables ten- 
seurs (diminution de leur tension). II en va de meme, mais en sens oppose, en cas de depression due au 
vent, la tension maximale devant etre calculee de fa9on que les cables ne se detendent jamais. La struc- 
ture qui resulte de ces deux systemes spatiaux sera du type: 

• souple, c'est-a-dire subissant des deplacements sans allongement sous une charge specifique 
avant de trouver sa position d'equilibre, 

• rigide, c'est-a-dire dont les deplacements resultent uniquement des allongements. 



3.63 Structures a membrane 

Ces structures comportent des surfaces a double courbure formees de membranes minces et souples 
(plaques metalliques ou textiles) travaillant en traction [3.6]. Pour assurer la stabilite, ces structures doi- 
vent etre precontraintes comme un reseau de cables. Au contraire de ces derniers, qui sont precontraints 
mecaniquement par double courbure inverse, les membranes peuvent etre mises en precontrainte par 
pression (ou depression) d'air produisant une double courbure de meme sens {bulles gonflables). 
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Fig. 3.49 Exemple d'une structure tendue non lestee [3.6]. 



Etant donne leur structure tissee, les membranes se comportent comme un reseau de cables a deux 
nappes (fig. 3.50), mais la methode de construction change selon le materiau utilise (textile, composite, 
acier, etc.): les membranes peuvent se plier, mais pas les plaques d'acier. Les textiles polyester ont une 
faible resistance mecanique mais sont peu sensibles au fluage et au vieillissement, alors que d'autres 
materiaux plus resistants le sont. 

I 




Fig. 3.50 Exemple d'une structure tendue non lestee. Toiture du stade international de Riyad, 1985. Membrane en 
fibres de verre avec couche de teflon, cables et mats metalliques. Arch. J. Eraser avec H. Berger. 
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4.1 Introduction 

Pour simplifier, on peut dire qu'un batiment a etages [4. 1] [4.2] est compose de planchers superposes 
et de poteaux. L'ossature ainsi constituee assure la transmission aux fondations des charges verticales 
sollicitant les planchers. Mais le batiment est egalement soumis a des actions horizontals dues au vent 
ou aux seismes. L'ossature doit done etre completee par des contreventements horizontaux et verticaux 
qui transmettent ces efforts aux fondations. 

La figure 4.1 montre schematiquement les elements constituant l'ossature d'un batiment a etages. La 
comparaison avec la structure porteuse d'une halle (la figure 3.1 est reproduite en reduction sur la figure 
4.1) fait ressortir I'analogie entre ces deux types de structures. Les differences principales concernent le 
nombre de travees transversales, souvent plus d'une dans les batiments, ainsi que les contreventements 
horizontaux generalement constitues par les dalles. 

Nous allons presenter dans ce chapitre les principaux types de systemes porteurs usuels des bati- 
ments, I'accent etant mis sur les ossatures articulees comportant un noyau central de stabilisation ou 
un systeme de contreventements (sect. 4.2). La section 4.3 sera consacree a quelques systemes por- 
teurs particuliers. La conception des elements constitutifs des ossatures sera abordee, a savoir suc- 
cessivement les planchers (sect. 4.4), les poteaux et suspentes (sect. 4.5) et enfin les assemblages 
(sect. 4.6). 



4.2 Systemes porteurs usuels 

4.2.1 Ossatures articulees 

Dans ce type d'ossature, tous les assemblages entre elements porteurs (poutres, poteaux) sont consi- 
deres comme des articulations (fig. 4.2(a)). Les forces verticales agissant sur la toiture et les planchers 
sont transmises aux fondations par flexion des poutres et compression des poteaux. Les forces horizon- 
tales sont transmises aux fondations par les planchers (poutraison et dalle) et par les contreventements 
verticaux situes a I'interieur ou a I'exterieur de l'ossature. Ces contreventements sont des treillis metal- 
liques ou des parois en beton arme. 

Deux autres possibilites existent pour la conception des elements resistant aux forces verticales: 

• les poteaux sont continus et les sommiers sont des poutres siraplement appuyees entre deux 
poteaux (fig. 4.2(b)), 

• les sommiers sont continus et les poteaux sont interrompus a chaque etage (fig. 4.2(c)). 

On congoit parfois des systemes porteurs dans lesquels les poteaux sont continus et les sommiers 
(continus eux aussi) sont dedoubles. lis sont alors disposes de part et d'autre des poteaux, la liaison 
poteau-double soramier restant articulee. 

Les avantages des systemes articules contreventes sont: 

• des noeuds de conception et d'execution simples, 

• un montage rapide de l'ossature, 

• un reglage facile non sensible aux tolerances de fabrication, 

• des poteaux essentiellement comprimes. 



Les inconvenients sont: 
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Fig. 4.1 Elements d'une ossature de batiment a etages. 

• des sommiers en poutre simple de grande dimension ou des sommiers doubles continus, 

• le transfer! des efforts verticaux des poteaux interrompus a travers les sommiers^ qui n'est plus 
possible a partir d'un certain nombre d'etages, 

• la presence des contreventements qui peuvent etre eventuellement genants. 
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(a) Systeme statique (b) Poteaux continus (c) Sommiers continus 



Fig. 4.2 Ossature articulee et contreventee. 



4.2.2 Ossatures a noyau central 
Structures simples 

Dans les batiments a etages, pour des raisons d'amenagement des surfaces utiles, on dispose au cen- 
tre du batiment les locaux de service, qui ne necessitent pas d'eclairage naturel (archives, sanitaires, 
etc.), ainsi que les circulations verticales des personnes (escalier, ascenseur), des fluides et de I'energie 
(gaines techniques). II est possible de construire ces locaux en beton arme de fafon a constituer une 
structure verticale tres rigide appelee noyau central (fig. 4.3). On utilise cette structure pour lui trans- 
mettre toutes les forces horizontales au moyen des dalles ou des contreventements de plancher. Le 
noyau central agit done comme une poutre-console, encastree dans les fondations ou T infrastructure, 
soumise essentiellement a la flexion et au cisaillement, eventuellement a la torsion en cas de position 
excentree dans le plan du batiment. La structure metallique elle-meme (poutraison et poteaux) ne subit 
alors que les forces verticales. Les liaisons entre les elements (solives, sommiers, poteaux) sont con9ues 
comme des articulations. Selon la dimension en plan du batiment, il est possible d' avoir deux noyaux ou 
une combinaison d'un noyau central et de contreventements verticaux disposes dans les fa9ades. 

L'avantage des noyaux en beton arme (fig. 4.4(a)) est leur grande rigidite. Mais les tolerances dimen- 
sionnelles et le retrait du beton arme, le comportement different dans le temps du beton et de I'acier, 
posent des problemes d'assemblage entre le noyau et la structure metallique qui I'entoure. C'est pour- 
quoi il est aussi possible de concevoir des noyaux entierement en acier, comme des cadres rigides a eta- 
ges multiples (fig. 4.4(b)) ou des noyaux en treillis (fig. 4.4(c)). Le montage de tels noyaux est plus 
rapide, mais I'inconvenient est que les panneaux qui les constituent possedent une rigidite hors plan 
moins grande que les parois des noyaux en beton arme; ce fait est important pour les batiments eleves 
(deplacements horizontaux). II est egalement possible de concevoir des noyaux mixtes, par combinaison 
de parois en beton arme et de contreventements verticaux en acier. 

En ce qui concerne les deplacements horizontaux au sommet des batiments-tours sous Teflfet du vent 
(fig. 4.5(a)), il faut mentionner un moyen assez efficace de les reduire: il s'agit de faire participer les 
poteaux exterieurs du batiment a la rigidite d'ensemble en les reliant a la tete du noyau au moyen d'un 
systeme de poutres a treillis appele chapeau (fig. 4.5(b)). Le systeme statique est alors constitue d'une 
console encastree (le noyau) avec une traverse rigidement liee a ce noyau (le chapeau) et des tirants 
reliant ce dernier au sol (les poteaux exterieurs). II est egalement possible de realiser cette liaison rigide 
entre le noyau et I'enveloppe exterieure a un ou plusieurs niveaux intermediaires de la structure. 
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Fig. 4.3 Ossature articulee avec noyau central. 




(a) Noyau en beton arme (b) Noyau en cadre rigide (c) Noyau en treillis 

Fig. 4,4 Noyaux d'ossatures articulees. 

Structures suspendues 

Une structure suspendue (fig. 4.6) peut etre consideree comme un cas particulier d'une structure arti- 
culee a noyau central. II s'agit en fait d'une serie de planchers suspendus a un chapeau similaire a celui 
decrit a la figure 4.5(b). Les reactions d'appui des planchers sont conduites vers le haut par des suspen- 
tes et transmises au(x) noyau(x) par de grandes poutres-consoles constituant le chapeau. On dispose 
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Fig. 4.5 Influence d'un chapeau sur les deplacements horizontaux d'une ossature articulee avec noyau central 



ainsi au rez-de-chaussee de zones qui sont liberees de poteaux. La construction commence par le beton- 
nage des noyaux, puis continue par le montage du chapeau metallique au sommet de la structure. Les 
autres elements de la charpente sont suspendus depuis le sommet vers le bas. Pour cette raison, les ele- 
ments de planchers doivent avoir une rigidite flexionnelle suffisante pour etre mis en place par levage. 

Les forces horizontales sont transmises aux noyaux par les planchers qui doivent etre rigides ou 
contreventes. Les noyaux, fortement soUicites par la compression due aux forces verticales, sont done de 
plus soumis a la flexion due aux charges verticales asymetriques et a la torsion en cas de forces horizonta- 
les asymetriques. Ces soUicitations (flexion et torsion) hmitent la hauteur economiquement realisable de 
telles structures. Dans le cas de batiments eleves, il faut porter une attention particuliere aux problemes 
dynamiques, car la rigidite des ossatures suspendues est inferieure a celle des structures usuelles, 

Les avantages des batiments a structure suspendue peuvent etre resumes comme suit: 

• utilisation optimale des materiaux (beton en compression, acier en traction), 

• absence de problemes de stabilite des porteurs verticaux (suspentes), 

• reduction de la section des suspentes, done gain de surface (suspentes integrees a la facade), 

• amenagement d'un espace libre sous la construction pour I'organisation du chantier, 

• fondations au milieu du batiment, ce qui est avantageux dans les villes, car les fondations des 
immeubles adjacents peuvent etre genantes (ou genees). 



Les inconvenients sont: 

• les pressions elevees sous la fondation du noyau, 

• les problemes dynamiques pour les batiments eleves, 

• les problemes d'allongement des suspentes sous les charges statiques des planchers lors du montage. 
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Fig. 4.6 Coupe d'un batiment a structure suspendue. 



• les problemes d'allongement differentiel des suspentes par rapport au noyau dus a une variation 
de temperature ou au fluage, 

• le danger de ruine d'ensemble en cas d'incendie ou d'accident. 

Le batiment administratif de la place Chauderon a Lausanne [4.3] est du type decrit ci-dessus; il 
comporte cinq etages. La structure metallique est suspendue a des poutres mattresses qui prennent appui 
sur quatre noyaux et deux piliers en beton arme (fig. 4.7). 



4.2.3 Ossatures en cadres rigides 

Pour eviter de disposer des contreventements genants entre les poteaux de la structure porteuse, on 
peut etre amene a realiser des cadres rigides. Ce type de stabilisation par les cadres est cependant plus 
couteux que les contreventements, ce qui conduit en general a des systemes combines. Par exemple, on 
realise des cadres plans rigides dans le sens transversal et on stabilise par des contreventements dans le 
sens longitudinal, les plans horizontaux etant contreventes par les dalles en beton (fig. 4.8). 

Les avantages des cadres rigides dans un plan par rapport aux ossatures articulees sont les suivants : 

• une grande hyperstaticite du systeme statique transversal, ce qui permet une redistribution des 
efforts interieurs, un gain sur les dimensions des sommiers et une plus grande marge de securite 
en cas d'accident ou d'incendie; 

• une plus grande economie de la structure porteuse en cas de calcul plastique qui permet de tenir 
compte de la redistribution des moments. 

Les inconvenients sont les suivants : 

• la realisation de noeuds rigides charges de transmettre les moments d'encastrement des sommiers 
dans les poteaux est couteuse et compliquee pour le montage. 
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Fig. 4.7 Structure suspendue de rimmeuble administratif de Chauderon a Lausanne, 1974. 
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Fig. 4.8 Ossature en cadres rigides dans le sens transversal 



les possibilites de reglage lors du montage dues aux tolerances de fabrication sont moins grandes, 
les assemblages etant en general soudes, 

les sollicitations des poteaux sont encore augmentees par le deplacement lateral des etages de la 
structure creant une excentricite des forces verticales (effet de second ordre). 



Les ossatures constituees de cadres plans rigides dans deux directions sont beaucoup plus rares. Ces 
cadres sont formes par les poteaux et les poutres (sommiers et solives) lies rigidement entre eux (fig. 
4.9). Si les solives sont egalement liees rigidement aux sommiers de fa^on a former des cadres dans le 
plan'horizontal, on a affaire a une ossature dite autostable de type cadre spatial avec noeuds rigides dans 
toutes les directions. Un tel systeme ne necessite pas de contreventements. 

La figure 4.10 presente schematiquement une ossature metallique standardisee CROCS [4.4] com- 
posee de cadres a noeuds rigides. Le systeme CROCS (Centre de rationalisation et d'organisation des 
constructions scolaires) a ete congu a Lausanne dans les annees 1960 pour des batiments de quatre 
niveaux au maximum et pour six ou sept travees dans les deux directions, sans contreventements. Les 
champs de Tossature sont constitues par des axes distants de 5.4 m ou 7.8 m dans les deux directions. 
Les poteaux circulaires continus, situes a T intersection de ces axes, sont articules a leur base et compor- 
tent des chapiteaux soudes en atelier destines a recevoir les poutres principales constituant le plancher. 
Ces poutres, doubles, sont placees de part et d' autre des axes de la structure. Leur hauteur (450 mm) est 
constante pour les deux champs de 7.8 m ou 5.4 m. 

Dans le cas de batiments eleves, dont la structure porteuse est formee de cadres transversaux rigides, 
le dimensionnement des cadres est fonction de leur deplacement horizontal (fig. 4.1 1(a)); cette concep- 
tion necessite souvent une augmentation de la section des poteaux et des sommiers par rapport a celle 
basee uniquement sur la resistance du systeme non deforme. II est done economique de contreventer 
certains ou tous les cadres transversaux, meme s'ils sont congus comme rigides (fig. 4.1 1(b)). 
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Fig. 4.9 Ossature en cadres rigides dans deux directions. 
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Fig. 4.10 Grille spatiale de cadres a noeuds rigides (systeme CROCS [4.4]), 
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Les avantages et les inconvenients d'un tel systeme rigide-contrevente sont les memes que ceux enu- 
meres ci-dessus pour le systeme a cadres non contreventes, sauf en ce qui concerne le deplacement des 
noeuds qui est alors reduit. Les forces verticales, comme pour un systeme articule, sont essentiellement 
reprises par les solives, sommiers et poteaux; les forces horizontales sont transmises aux fondations par 
les contreventements verticaux. 

Dans cette solution, comme on I'a vu pour les ossatures de halles (§ 3.3.3), les cadres rigides tra- 
vaillent conjointement avec le systeme de contreventements, les parts de la force horizontale reprise par 
les cadres et par le contreventement dependant des rigidites relatives de ces elements. Un tel systeme 
combine de stabilisation n'est pas tres economique, car il cumule a la fois des noeuds rigides, compliques 
a realiser, et des barres de contreventement. En pratique, il est souvent plus facile de creer des contreven- 
tements tres rigides pour limiter les deformations, sans devoir en sus realiser des noeuds rigides. 



vent 




(a) Grand deplacement A (b) Reduction du deplacement A 

sous I'effet du vent grace au contreventement 



Fig. 4.11 Influence d'un contreventement sur les deplacements horizontaux d'un cadre plan rigide. 

4.2.4 Structures en tubes 

Comme nous I'avons deja mentionne, les forces horizontales dues a Taction du vent ou des seismes 
qui agissent sur les batiments eleves sont importantes. Lorsque le plan de I'immeuble est compact (pro- 
che du carre ou du cercle), on adopte comme systeme statique celui d'une poutre encastree dans le sol. 
II est done logique de placer la structure resistante le plus loin possible du centre de gravite du plan du 
batiment. On utilise ainsi I'enveloppe exterieure, formee de poutres et de poteaux, pour la reprise des 
efforts dus aux forces horizontales. Le systeme structural consiste alors en un double tube rigide encas- 
tre dans le sol, d'ou le nom de structure en tubes donne a ces systemes. Cette disposition des poteaux, 
dans le noyau central et dans les facades, offre une liberte totale pour I'amenagement des surfaces de 
plancher (fig. 4.12(a)). Des immeubles pouvant atteindre 100 etages et 400 m de hauteur ont ete realises 
selon cette conception, I'exemple le plus connu etant celui des tours jumelles du World Trade Center a 
New York [4.5]. 

La rigidite de la structure est celle du tube exterieur, composee d'une rigidite flexionnelle due aux 
parois perpendiculaires au vent (les ailes du tube flechi) et d'une rigidite en cisaillement due aux parois 
paralleles au vent (les dmes du tube flechi). Ces parois constituent des panneaux rigides du fait que tons 
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les poteaux sont lies entre eux par des contreventements de fagade en croix de St-Andre (fig. 4.12(b)) ou 
que les poteaux et les sommiers de facade constituent des cadres rigides (fig. 4.12(c)). Cette rigidite au 
cisaillement des parois est necessaire pour que la structure fonctionne comme un tube resistant aux for- 
ces horizontales. 



vent 




(a) Plan de Timmeuble (b) Facades avec contreventement (c) Facades en cadres rigides 

en treillis 

Fig. 4.12 Structure en tubes. 

Afin de creer un batiment de grandes dimensions, la juxtaposition de plusieurs tubes revet un interet 
particulier dans la conception d'immeubles de grande hauteur, car avec cet ensemble de tubes appele 
structure en tubes modulaires, on constate une amelioration de la repartition des forces axiales agissant 
dans les poteaux par rapport aux structures en tubes concentriques. Ce systeme a ete utilise en 1974 pour 
la construction de I'un des immeubles les plus hauts du monde (442 m), la tour ^^ar^* [4.6] a Chicago 
(fig. 4.13). La base est formee de neuf megamodules de 23 m de cote. Les modules, de hauteurs diffe- 
rentes, donnent un aspect particulier a I'immeuble. 

4.2.5 Disposition des elements porteurs verticaux 

Lemplacement des elements porteurs verticaux de I'ossature metallique d'un batiment est directe- 
ment lie a sa conception. Les charges verticales appliquees a la toiture et aux planchers sont transmises 
aux fondations par les elements verticaux de I'ossature, dont I'espacement determine la portee des pou- 
tres ou des dalles, qui peuvent comporter des porte-a-faux. Les elements porteurs verticaux sont en 
general comprimes (ossature articulee) comprimes et flechis (structure en cadre) ou tendus (planchers 
suspendus). Certains elements de stabilisation (noyau central et mur de refend en beton) peuvent egale- 
ment constituer des elements porteurs verticaux. 
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Fig. 4.13 Structure en tubes modulaires, 



Les etages inferieurs des batiments ont souvent une autre affectation que les etages superieurs. 
D'autre part, I'architecte a souvent le souci de menager la transparence du batiment au niveau du rez-de- 
chaussee. Ces exigences conduisent a des dispositions de poteaux differentes entre sous-sol, rez-de- 
chaussee et etages, imposant des reprises de charges par des poutres flechies. La figure 4.14 presente 
quelques exemples relatifs a la descente des charges (illustrees par une force concentree) en liaison avec 
la position des elements porteurs verticaux resultant des considerations precedentes, soit; 

• les poteaux interieurs et exterieurs sont superposes de bas en haut du batiment (fig. 4.14(a)); 

• la fafade du batiment comporte des decrochements a certains etages, les poteaux sont places en 
retrait de la fa9ade (fig. 4.14(b)); 

• les poteaux de fa9ade dans les etages ne sont pas alignes sur les poteaux du rez-de-chaussee, des 
structures de reprises des forces doivent etre disposees sur rez-de-chaussee ou en toiture 
(fig. 4.14(c)); 

• les charges sont transmises, par I'intermediaire de poutres en porte-a-faux, uniquement a la struc- 
ture porteuse verticale interieure formee de noyaux metalliques ou en beton arme (fig. 4.14(d)); 

• le rez-de-chaussee est libre de poteaux interieurs, les charges sont transmises aux fondations uni- 
quement par les poteaux exterieurs, par I'intermediaire de sommiers de grande portee, ou avec 
des poteaux interieurs suspendus a une grande poutre situee en toiture, ou avec des poteaux inte- 
rieurs poses sur une poutre de la hauteur d'un etage sur le rez-de-chaussee (fig. 4.14(e)). 
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(e) 

Fig. 4.14 Differentes conceptions de structures quant a la disposition des elements porteurs verticaux (tire de [4.1]). 



4,2.6 Contreventements 

Systemes de contreventements 

Tous les principes emis au chapitre 3 (sect. 3.3), concernant les contreventements des halles sent 
egalement valables pour les batiments a etages a structure metallique. La difference essentielle provient 
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du fait que la hauteur de la structure est plus grande que les dimensions en plan et que les forces hori- 
zontales (vent, seismes) deviennent preponderantes par rapport aux charges verticales. Connaissant 
maintenant la fa^on de concevoir des structures de batiment stables vis-a-vis de ces forces, nous allons 
decrire quelques moyens de realiser les contreventements de stabilisation. 

Les structures verticales de contreventement ont pour but de transferer aux fondations les forces 
horizontals, alors que les contreventements horizontaux ont pour but de rigidifier les surfaces horizon- 
tales (planchers, toitures) qui doivent transmettre les forces dues au vent agissant sur les facades aux 
points fixes verticaux. 

Contreventements verticaux 

Les contreventements triangules constituent le moyen le plus economique et le plus efficace de sta- 
biliser une ossature metallique. Du point de vue statique, ce sont des poutres a treillis encastrees dans les 
fondations. Les membrures des treillis sont les poteaux du batiment et les montants sont les sommiers 
ou solives des planchers. Les diagonales sont des elements de construction complementaires, qui sou- 
vent reduisent la liberte d'utilisation, surtout les diagonales des contreventements interieurs. Ces der- 
niers doivent done si possible etre situes dans des parois fermees, autour des cages d'escalier et d'ascen- 
seur ou en facade (fig. 4.15(a)). En general, les treillis de contreventement sont con^us de fa^on que les 
diagonales soient sollicitees a la traction seulement: deux diagonales croisees sont done necessaires 
(croix de St-Andre). Si le contreventement est etroit, les deplacements horizontaux sont grands. II est 
alors preferable de disposer des contreventements qui couvrent plusieurs travees ou toute la largeur du 
batiment (fig. 4.15(b)). Un deuxieme type de contreventement vertical est la parol en beton arme. II 
s'agit de murs disposes en facade (fig. 4.15(c)) ou a I'interieur du batiment (fig. 4.15(d)) et sur toute la 
hauteur de la structure. 

Comme dans le cas des halles (§ 3.3.1), il existe differentes fa^ons de disposer en plan les contre- 
ventements verticaux. La figure 4.15(a) presente le cas d'un batiment ou les contreventements sont dis- 
poses de fa^on symetrique dans les deux directions orthogonales du plan. Les contreventements hori- 
zontaux situes dans les planchers et la toiture sont consideres comme des poutres simples appuyees sur 
deux contreventements verticaux de facade, ceci dans les deux directions. Dans le cas de la figure 
4.15(c), le vent transversal est equilibre par une combinaison des deux contreventements longitudinaux 
de facade avec le contreventement en beton du pignon. Les conditions d'equilibre enoncees au paragra- 
phe 3.3.1 sont respectees, car le couple cree par I'excentricite de la force due au vent par rapport au 
pignon est equilibre par les reactions des deux contreventements metalliques perpendiculaires au mur en 
beton. 



Contreventements horizontaux 

Le plus souvent, les dalles de plancher et de toiture constituent des surfaces rigides suffisantes pour la 
transmission des efforts horizontaux. Si les dalles n'exercent pas cette fonction stabilisatrice, des contre- 
ventements horizontaux sont alors necessaires. 

Si les poteaux sont continus, des contreventements horizontaux ne sont necessaires que tous les deux 
a trois etages, la resistance a la flexion des poteaux etant generalement suffisante pour absorber les 
efforts dus au vent et aux seismes sur cette hauteur. La figure 4.16 donne des exemples de disposition de • 
contreventements horizontaux. 
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Fig. 4.15 Contreventements verticaux. 




Fig. 4.16 Contreventements horizontaux. 
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Contreventements de montage 

Des contreventements provisoires sont necessaires chaque fois que la stabilite en cours de montage 
ne pent etre assuree par les elements de la structure en place. lis transmettent les forces horizontales 
dues au vent ainsi que les charges de construction sur les fondations ou sur des parties de structure capa- 
bles de supporter ces forces. 

Les contreventements provisoires sont disposes dans des plans horizontaux et verticaux et sont cons- 
titues le plus souvent de croix de St-Andre en cornieres ou en fers ronds. II est aussi possible d'utiliser 
des cables, qui servent alors egalement de moyens de reglage de la structure. Les contreventements pro- 
visoires horizontaux remplacent en general, pendant le montage, la dalle qui n'est pas encore coulee et 
durcie et ne pent exercer sa fonction stabilisatrice. On utilise quelquefois la tole profQee du plancher 
comme contreventement provisoire horizontal. 

4.3 Systemes porteurs particuliers 

4.3.1 Structure a treillis altemes 

Dans certains batiments ou une grande distance entre poteaux est necessaire, la hauteur statique des 
sommiers devient un inconvenient, car elle augmente considerablement la hauteur totale du batiment. On 
pent resoudre ce probleme en appliquant le systeme dit a treillis altemes [4.7]. Ce systeme (fig. 4.17) ne 




Fig. 4.17 Structure a treillis altemes. 
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comprend que des poteaux exterieurs. Les sommiers superposes sont relies deux a deux par un treillis de 
fafon a former une poutre de la hauteur d'un etage. II en resulte des planchers de faible epaisseur mais de 
grande rigidite flexionnelle. De plus, par la disposition en quinconce (ou altemee) des poutres a treillis, 
on obtient un espacement des cloisons interieures egal a deux fois Tecartement des sommiers du plan- 
cher Le passage a travers ces cloisons est realise en reservant dans les poutres a treillis des panneaux rec- 
tangulaires rigides (Vierendeel, voir fig. 3.14(b)) au droit des couloirs ou des portes. 

Ces poutres a treillis constituent des cadres rigides avec les poteaux exterieurs pour la stabilite trans- 
versale du batiment en transmettant les forces dues au vent aux fondations par I'intermediaire du plan- 
cher rigide horizontalement puis des treillis adjacents du niveau inferieur. Dans le sens longitudinal, la 
stabilite est assuree par des cadres a etages multiples ou par des contreventements. 

Ce type de structure, derive des systemes porteurs a cadres rigides, s' applique principalement a des 
batiments longs avec des dispositions repetees, tels que hotels, hopitaux, parkings couverts ou ecoles. 

4.3.2 Batiments a portiques 

Les batiments a portiques (fig. 4.18) ne comportent pas de poteaux interieurs. Toutes les charges sont 
reprises par des suspentes qui les transmettent aux traverses des portiques en toiture. Les forces dues au 




Fig. 4.18 Bafiment a portiques (Maison de I'lran a la Cite universitaire de Paris, tire de [4.1]). 
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vent sont reprises grace a la rigidite flexionnelle des portiques. Dans le cas du batiment de la figure 4.18, 
les trois cadres ont une section en caisson et supportent en deux niveaux des poutres longitudinales ega- 
lement caissonnees. Entre ces dernieres se trouvent des poutres transversales auxquelles sont suspen- 
dues les solives des quatre etages. 

4.3.3 Batiments-ponts 

On appelle batiment-pont une structure reposant sur des points d'appui tres espaces de fafon a 
enjamber une grande distance, ce qui permet une utilisation optimale des surfaces ou le passage par des- 
sus un immeuble existant. Le batiment est confu comme un pont de grande portee dont toute la hauteur 
est utilisee pour constituer la structure porteuse. 

L'exemple le plus connu est le batiment de la Federal Reserve Bank [4.8] a Minneapolis, un batiment- 
pont de 84 m de portee (fig. 4.19). Les charges des 12 etages de la partie inferieure sont reprises par deux 
arcs paraboliques concaves tendus fixes aux extremites de deux poutres a treillis de 8.50 m de hauteur qui 
reprennent les reactions horizontales des arcs. Le batiment est supporte par quatre poteaux situes aux 
extremites des poutres a treillis. Pour la partie superieure qui pourrait etre realisee en deuxieme phase, les 




Fig. 4.19 BaUment-pont {Federal Reserve Bank, Minneapolis, USA, 1973, fire de [4.1]). 
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charges seront reprises par un arc rigide convexe comprime dispose en sens inverse de Tare inferieur et 
dont les reactions horizontals soulageront la sollicitation initiate des poutres a treillis. 

4.4 Planchers 

4.4.1 Fonctions et composition 

Le plancher, constitue de la poutraison et de la dalle ainsi que des revetements inferieur (faux-pla- 
fond) et superieur (isolation, chape, sol), a pour fonction porteuse principale de supporter les charges 
verticales qui lui sont appliquees et de les transmettre aux appuis (les poteaux). Un autre role porteur 
important est celui que les planchers jouent dans la transmission des forces horizontals: ils conduisent 
aux contreventements verticaux ou au noyau central les forces dues au vent et aux seismes et agissent 
ainsi comme contreventement horizontal de la structure porteuse du batiment. 

Leur fonction protectrice concerne les protections contre le bruit (isolation phonique), le feu (fonc- 
tion coupe-feu), la chaleur (isolation thermique) et I'humidite (etancheite, pare-vapeur). C'est aussi 
dans la hauteur du plancher que passent les conduites horizontales destinees a alimenter le batiment et 
Tetage concerne en fluide et energie pour les besoins du chauffage, de la ventilation, du sanitaire, de 
Telectricite et de la telematique. Enfin, c'est le plancher qui delimite optiquement et materiellement les 
faces horizontales superieure et inferieure des locaux. 

Du point de vue de sa construction, un plancher est compose de trois parties (fig. 4.20): 

• le systeme porteur, comprenant la poutraison et la dalle, 

• la partie superieure, comprenant isolation, etancheite, chape et revetement de sol, 

• la partie inferieure, comprenant le plafond (faux-plafond ou revetement de la surface des poutres 
et de la dalle) et I'espace vide eventuel entre le faux-plafond et les poutres. 

Les planchers sont des elements repetitifs dans la structure d'un batiment eleve; il est done avanta- 
geux de prevoir des planchers de faible hauteur, de faible poids et de montage rapide. 

Revetement de sol 
Chape 
Etancheite 
Isolation 

Chape de nivellen:ient 
Dalle 

Structure porteuse (poutre) 
Plafond suspendu 




Fig. 4.20 Exemple de composition d'un plancher. 
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4.4.2 Systemes de poutraison 

La poutraison est un reseau de poutres metalliques horizontals qui transmet aux poteaux les forces 
qui sollicitent la dalle. Ce reseau, le plus souvent orthogonal, est constitue des solives, en general paral- 
lels entre elles, qui regoivent directement les charges verticales de la dalle et les transmettent aux som- 
miers perpendiculaires qui s'appuient sur les poteaux. Dans certains cas, les sommiers s'appuient sur un 
troisieme niveau de poutres (les poutres maitresses), qui elles seules transmettent les forces aux poteaux. 
Ceci permet d'augmenter les portees et de diminuer le nombre de poteaux. La conception de la poutrai- 
son determine ainsi la disposition et Tespacement entre les elements flechis en fonction de la position 
des poteaux. Elle permet de definir les types les plus courants de planchers a poutres metalliques. 



Planchers a un niveau de poutres 

La dalle s'appuie sur des solives qui sont toutes disposees dans la meme direction et qui prennent 
appui directement sur les poteaux (fig. 4.21(a)). Le chemin par lequel les forces sont transmises aux 
appuis est court. La trame est composee de rectangles allonges, les poteaux etant espaces dans la direc- 
tion des solives et rapproches dans T autre direction (fig. 4.21(b)). Cette forme de construction convient 
aux batiments allonges de largeur limitee avec poteaux exterieurs. Des batiments de plus de deux ran- 
gees de poteaux peuvent aussi etre realises selon ce systeme, les rangees de poteaux interieurs pouvant 
alors etre placees dans les cloisons des couloirs (fig. 4.21(c)). 
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(c) Variante avec deux rangees de poteaux interieurs 

Fig. 4,21 Planchers a un niveau de poutres (tire de [4.1]). 



Les solives sont generalement constituees de profiles lamines, de poutrelles ajourees ou de profils 
composes a ame pleine ou evidee. La hauteur de construction, qui depend de la portee entre poteaux, est 
de Tordre de 350 a 700 mm. Les conduites sont placees dans la hauteur du plancher, a travers les ames 
des solives dans le sens longitudinal du batiment et entre elles transversalement. 

Planchers a deux niveaux de poutres 

Pour eviter les rangees serrees de poteaux situes en fagade ou dans les cloisons interieures, il faut 
augmenter I'espacement des poteaux dans le sens longitudinal du batiment. Les solives doivent alors 
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etre reprises par des sommiers (ou sous-poutres) qui leur sont perpendiculaires (fig. 4.22(a)). Ce type de 
poutraison permet de realiser des grands espacements de poteaux dans les deux directions du plan, 
comme dans I'exemple de la figure 4.22(b). La trame n'est pas obligatoirement reguliere, ce qui laisse 
une grande liberte d'amenagement (fig. 4.22(c)). Concernant les poteaux, une combinaison des deux 
systemes precedents conduit souvent a des solutions interessantes. Dans I'exemple de la figure 4.22(d), 
les solives reposent sur des poteaux exterieurs rapproches qui sont peu encombrants car incorpores a la 
fa9ade, ce qui permet de placer les cloisons dans n'importe quel axe de solives de plancher. Les som- 
miers interieurs qui regoivent les forces transmises par les solives s'appuient sur des poteaux espaces, ce 
qui libere le volume a amenager. 
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Fig. 4.22 Planchers a deux niveaux de poutres (tire de [4.1]). 



Les elements porteurs pouvant constituer les solives et les sommiers sont les poutres a ame pleine, 
les poutres ajourees ou les poutres a treillis. lis peuvent etre superposes ou enchevetres, I'aile superieure 
des poutres pouvant etre dans ce cas sur un meme plan horizontal ou sur des plans diflferents. Le type de 
poutres et la position relative des deux niveaux dependent done de la hauteur disponible et des conduites 
a incorporer. 

Si les poutres sont superposees (fig. 4.23(a)), elles exigent une grande hauteur disponible mais oflFrent 
beaucoup de liberte pour le passage des conduites. Elles conviennent done bien aux batiments compor- 
tant de nombreux equipements techniques. Les poutres enchevetrees par contre (fig. 4.23(b)), represen- 
tent une hauteur de plancher reduite, mais necessitent le passage des conduites a travers I'ame des poutres 
ou au-dessous de la poutraison. Les poutres a treillis permettent a la fois le passage des conduites et 
I'enchevetrement des niveaux (fig. 4.23(c)). 



Planchers a trois niveaux de poutres 

Pour de tres grandes portees ou lorsqu'il est imperatif de supprimer un poteau pour des raisons 
d'amenagement des locaux, les reactions d'appui des sommiers sont reprises par un troisieme niveau de 
poutres (les poutres mattresses) et transmises a des poteaux tres espaces (fig. 4.24). C'est en particulier 
le cas dans les etages inferieurs des batiments qui ont une autre affectation que les etages superieurs. 
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Fig. 4.23 Exemples de planchers a deux niveaux de poutres (tire de [4.1]). 



d'ou la necessite d'une disposition differente des poteaux. Ces poutres maitresses, ou poutres de reprise, 
sont en general a ame pleine ou a treillis; nous examinons ici trois possibilites de realisation. Dans le 
premier cas (fig. 4.24(a)), la poutre maitresse est situee sous la poutraison a deux niveaux et ne revolt 
aucune reaction directe du plancher. Dans le deuxieme exemple (fig. 4.24(b)), la membrure superieure 
du treillis constituant la poutre maitresse est la solive elle-meme. Elle regoit done de fagon directe les 
charges agissant sur la dalle. Le troisieme cas represente une poutre de reprise a treillis de la hauteur 
d'un etage, par exemple I'etage technique d'un batiment eleve. Situee au pied du batiment, cette poutre 
supporte les poteaux superieurs comprimes (fig. 4.24(c)), alors que si elle est situee au sommet, elle 
retient les suspentes (fig. 4.24(d)). 
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Fig. 4.24 Planchers a trois niveaux de poutres (tire de [4.]]). 



4A3 Types de poutres 

Les poutres utilisees en construction metallique de batiment sont de divers types selon leur utilisa- 
tion et leur disposition en plan et en elevation. La gamme des profils disponibles est large (voir aussi 
TGC vol. 10, sect. 3.2 et chap. 5): 

• Les profils IPE (fig. 4.25(a)) sont les plus utilises pour les planchers des batiments a etages. Par- 
ticulierement congus pour la flexion simple selon leur axe fort, ils sont tres economiques (en rai- 
son de leur rapport poids-resistance favorable) et I'epaisseur constante de leurs ailes facilite les 
assemblages. Leur gamme couvre des hauteurs situees entre 80 et 600 mm. 

• Les series HEA, HEB et HEM (fig. 4.25(b)) sont avant tout utihsees pour la reprise d'efforts 
importants. La gamme des hauteurs s'echelonne de 100 a 1000 mm. 

• Les profiles lamines des types ci-dessus, renforces localement par des semelles soudees, sont 
envisageables quand la hauteur disponible ne permet pas de passer a un profiile de taille supe- 
rieure (fig. 4.25(c)). 

• Les profils en U (fig. 4.25(d)) sont surtout utilises comme poutres de rive de plancher. lis peuvent 
egalement etre jumeles et utilises comme poutres moisees de plancher (fig. 4.25(e)), eventuel- 
lement caissonnees (fig. 4.25(f)) pour mieux resister aux efforts de torsion. 

• Les poutres composees a ame pleine sont quelquefois utilisees si les profiles lamines ne peuvent 
s'inserer dans les hauteurs imposees. Les membrures sont constitutes par des larges-plats et les 
ames par des toles (fig. 4.25(g)). 
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• Des profiles asymetriques lamines ou composes a ame pleine sont principalement utilises dans 
les structures ou une dalle en beton (ou mixte) agit comme membrure superieure des poutres 
mixtes acier-beton (fig. 4.25(h)). 

• Pour les poutres composees a ame pleine, il peut etre avantageux, pour des longueurs superieures 
a environ 8 m, de faire varier les epaisseurs des ames et des ailes le long de la poutre selon la 
repartition et Timportance des efforts interieurs (fig. 4.25(i)). 

• Des poutres composees a double ame pleine ne sont envisageables que dans le cas d' elements 
fortement sollicites: poutres de reprise sous les batiments eleves, poutres superieures des bati- 
ments suspendus, etc. (fig. 4.25(j)). 

• Les poutres ajourees comportent, dans Tame, des ouvertures de forme polygonale ou circulaire 
pour le passage des conduites techniques (fig. 4.25(k et 1)). 




Fig. 4.25 Types de poutres metalliques. 



Les poutres decrites ci-dessus servent essentiellement a supporter une dalle en beton arme, avec ou 
sans tole profilee. II est bien connu qu'il est avantageux de faire collaborer cette dalle a la resistance a 
la flexion de la poutre metallique de fagon a mieux utiliser les materiaux traditionnellement mis en 
ceuvre. Pour cela il faut qu'une connexion adequate lie la dalle en beton et la poutre metallique et 
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empeche le glissement relatif entre les deux elements. On realise ainsi une poutre mixte, terme reserve 
dans cet ouvrage aux elements porteurs constitues des deux materiaux acier et beton. La figure 4.26 
presente plusieurs exemples de sections mixtes constituees d'un profile metallique et d'une dalle en 
beton arme. 




Fig. 4.26 Sections mixtes courantes. 



Mentionnons egalement deux types particuliers de poutres mixtes: 

• Les poutres mixtes a treillis permettent de franchir sans difficulte de grandes portees tout en faci- 
litant le passage des gaines techniques (fig. 4.27(a)). La membrure superieure de la poutre mixte 
est constituee de la dalle en beton liee par des connecteurs a la membrure metallique. Dans des 
cas extremes, seule la dalle sert de membrure superieure, la connexion n'etant realisee qu'a 
I'endroit des noeuds. La figure 4.27(b) presente un exemple de realisation de ce type avec dalles 
prefabriquees. Les boulons-connecteurs sont places a I'interieur de manchons tubulaires incorpo- 
res aux dalles. 

• Les profiles remplis de beton entre les ailes constituent egalement un type particulier de cons- 
truction mixte. Le beton est mis en place sur le chantier, le profile metallique muni d'etriers sou- 
des et de barres longitudinales etant couche sur le sol, puis retourne apres durcissement du beton. 
Cette conception a ete imaginee pour augmenter la resistance au feu des poutres metalliques. En 
cas d'incendie, les parties metalliques exposees perdent peu a peu leur resistance mecanique a 
cause de Techauffement de T acier. La resistance de la poutre est alors fournie par les parties 
metalliques protegees par le beton, c'est-a-dire les armatures situees entre les ailes ainsi que 
I'ame du profile. De plus, si ce dernier est connecte a la dalle (fig. 4.27(c)), Taile superieure est 
egalement protegee contre le feu. 

Ouvertures dans les poutres 

Le passage des conduites est aise si Ton utilise des poutres a treillis, des poutres ajourees (TGC vol. 
10, fig. 5.21) ou des poutres VierendeeL II Test moins dans le cas des poutres laminees ou composees a 
ame pleine, les conduites devant alors etre fixees sous les ailes des profiles. Quelques details de cons- 
truction particuliers permettent neanmoins de rendre possible le passage des conduites a travers les ames 
pleines: 
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(b) Poutre mixle a treillis 
avec dalles prefabriquees 



(c) Poutre mixte avec profile rempli 
de beton entre les ailes 



Fig. 4.27 Poutres mixtes particulieres. 



• Des ouvertures rondes peuvent etre percees ou decoupees au chalumeau (fig. 4.28(a)). Selon 
rimportance et remplacement du trou, il peut etre necessaire de renforcer Tame par des toles 
soudees (fig. 4.28(b)). Dans certains cas, Tame est raidie par soudage d'un court trongon de tube 
(fig. 4.28(c)) ou remplacee localement par une piece de plus forte epaisseur dans la zone du trou 
(fig. 4.28(d)). 

• Des ouvertures rectangulaires peuvent etre realisees, en veillant toutefois a ce qu'elles soient plus 
larges que hautes ou tout au moins carrees afin de permettre la transmission correcte de I'effort 
tranchant dans la partie restante de Tame (fig. 4.28(e)). Des raidisseurs sont parfois requis, dont 
rimportance depend des efforts dans Tame (fig. 4.28(f et g)). Du point de vue pratique, on n'uti- 
lise des manchons (fig. 4.28(h)) que si I'esthetique prevaut; le cout d'une telle solution est en 
effet eleve, surtout pour des manchons aux angles arrondis. 

• Dans des cas extremes, il est possible de diminuer localement la hauteur des poutres 
(fig. 4.28(i)); de telles dispositions ne sont utilisees que si aucune autre solution n'est realisable. 



4.4.4 Types de dalles 

Dans les batiments a ossature metallique, la dalle est souvent realisee en beton arme ou en construc- 
tion mixte avec tole profilee en acier. Plus rarement, la dalle en beton arme repose directement sur les 
poteaux, sans poutres metalliques (plancher-dalle). Cette conception est alors proche de celle des bati- 
ments en beton arme (TGC vol. 8). Examinons successivement les types de dalles utilises dans la reali- 
sation des planchers de batiment. 
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(e) (0 (g) (h) (i) 

Fig. 4.28 Ouvertures dans les ames de poutres et diminution locale de la hauteur. 



Dalle en beton arme 

La dalle en beton arnne est souvent une dalle sinnple portant dans une seule direction, plus rarement 
porteuse dans deux directions. EUe peut etre realisee en beton coule en place sur un coffrage en bois (fig. 
4.29(a)), a Taide de predalles prefabriquees contenant Tarnfiature et recevant le beton coule en place (fig. 
4.29(b)) ou encore en elenaents prefabriques plans ou nervures avec joints arnaes coules en place et sur- 
face finie prete a recevoir les revetements de sol (fig. 4.29(c)). 




nervures 



(a) Dalle pleine coulee en place (b) Dalle en beton coule sur predalles (c) Dalle nervuree en 

elements prefabriques 

Fig. 4.29 Dalles de plancher en beton arme. 

Dalle mixte 

La dalle naixte (chap. 9) est composee d'une tole profilee en acier sur laquelle on coule une dalle en 
beton comportant un leger treillis d'armature destine a linaiter la fissuration du beton due au retrait et 
aux effets de la temperature (fig. 4.30). Dans ce type de dalle, la tole profilee sert de plate-forme de tra- 
vail lors du montage, de coffrage pour le beton et d' armature inferieure pour la dalle apres durcissement 
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du beton. Elle peut egalement servir de contreventement horizontal provisoire lors du montage, a condi- 
tion qu'elle soit fixee a la poutraison de fafon adequate. 

Les toles profilees utilisees (sect. 7.2) doivent posseder une capacite portante et une rigidite suffisante 
pour servir de coffrage, si possible sans etais, ainsi qu'un profil particulier (forme de nervures, bossages) 
pour garantir une bonne liaison entre I'acier et le beton. La tole est fixee sur les poutres metalliques qui la 
supportent par des clous scelles par percussion ou par des vis autotaraudeuses ou autoperceuses. 

beton coule 




Fig. 4,30 Dalle mixta avec tole profilee. 



Lorsque la dalle est liee a la poutraison par des connecteurs, Tensemble constitue unplancher mixte 
acier-beton (fig. 4.31). Dans un tel systeme, la dalle en beton remplit, en travee, la fonction de mem- 
brure superieure comprimee alors que la poutre metallique situee dans la partie inferieure est essentiel- 
lement tendue. Dans les zones d'appui des poutres mixtes, la participation de la dalle a la resistance est 
fournie par une armature superieure capable de reprendre les efforts de traction, la poutre metallique 
etant alors partiellement comprimee. 



beton coule en place 




Fig, 4.31 Plancher mixte avec connecteurs acier-beton. 
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Pour obtenir I'effet mixte souhaite, c'est-a-dire une collaboration parfaite entre I'acier et le beton, il 
faut que la liaison entre la poutre et la dalle soit realisee de fa§on a transmettre les efforts rasants et limi- 
ter les glissements qui se developpent a 1' interface. Sans liaison, les poutres metalliques doivent suppor- 
ter a elles seules tons les efforts. Par contre, si une connexion est mise en place, on cree ainsi une poutre 
mixte dont la resistance et la rigidite sont sensiblement accrues. 

Dans les batiments, la connexion des poutres mixtes (TGC vol. 10, fig. 5.41) est assuree par des gou- 
jons sondes sur I'aile superieure des poutres metalliques du plancher. Les goujons sont des pieces cylin- 
driques en acier comportant une tete. II existe egalement des connecteurs en forme d'equerres, fixes par 
des clous. Ce type de connexion est particulierement bien adapte au cas des dalles avec tole profilee, car 
ils peuvent etre facilement fixes a travers la tole. Le soudage des goujons presente en efifet souvent des 
difficultes liees a I'alimentation en courant electrique, a la presence d'humidite et a la presence d'un 
revetement contre la corrosion de la poutre (peinture) et de la tole (zingage). 

Dalle sur coffrage perdu 

Dans ce type de dalle (fig. 4.32), la tole profilee n'est qu'un coffrage qui permet une execution rapide 
des travaux. Une armature traditionnelle est disposee dans les nervures de la tole afin que la dalle se 
comporte comme une dalle nervuree portant dans une seule direction entre les solives. La realisation de 
poutres mixtes avec ce type de dalle depend essentiellement de la possibilite de disposer une connexion 
suffisante. En effet, dans ce mode de construction ou la legerete de la dalle et les grandes portees sans 
etais sont les qualites recherchees, le choix se porte souvent sur des toles profilees avec des nervures 
hautes et etroites, qui ne permettent pas la mise en place de connecteurs. Par ailleurs, la partie du beton 
servant de dalle de compression est eloignee de la semelle superieure de la poutre metallique, ce qui 
affaiblit la capacite de liaison et rend la connexion trop souple. 

beton coule 




Fig. 4.32 Dalle sur coffrage perdu en tole profilee. 



Plancher metallique 

Dans ce type de plancher, la tole profilee en acier est seule porteuse. Un remplissage en beton 
d'agregats normaux ou legers, coule en place sur la tole (fig. 4.33(a)) ou une chape coulee sur un sup- 
port isolant (fig. 4.33(b)), assure la repartition des charges et I'isolation phonique. 
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Selon la grandeur des nervures de la tole, il est possible d'utiliser les alveoles pour le passage des 
cables et conduites techniques. On peut augmenter la capacite portante de tels planchers en superposant 
deux toles profilees, serties ou soudees entre elles dos a dos de fagon a creer un plancher metallique cel- 
lulaire (fig. 4.33(c)). Si les assemblages entre les toles et sur la poutraison sont suffisants, ce type de 
plancher peut constituer un contreventement horizontal. Par contre, en aucun cas il n'est possible de 
prendre en compte le beton de remplissage comnae element structural. 




Fig. 4.33 Planchers metalliques. 



Plancher mince {slim floor) 

Ce nouveau type de plancher mixte, connu sous le nom anglais de slim floor (plancher mince ou plan- 
cher a poutres integrees) est apparu dans les annees 1980 dans les pays nordiques et en Grande-Bretagne. 
II consiste en un systeme de poutres a un niveau dans la hauteur desquelles est inclus rentier de la dalle. 
Cette conception offre un plancher d'epaisseur minimale et garantit une bonne protection contre I'incen- 
die des poutres metalliques. La dalle proprement dite peut etre constituee d'elements prefabriques en 
beton arme, en general alveoles, pour alleger la structure porteuse (fig. 4.34(a)) ou d'une tole profilee 
recouverte de beton (fig. 4.34(b)). Les poutres integrees sont des profils composes a ame pleine relative- 
ment compacts possedant en general une aile inferieure plus large que Taile superieure afin de constituer 
un appui pour les elements prefabriques ou pour la tole profilee. Les conduites sont placees sous le plan- 
cher en cas de dalle en beton et dans les nervures en cas de tole profilee. 
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Fig. 4.34 Deux types de plancher mince (slim floor). 



Plancher-dalle en beton arme 

La dalle massive en beton arnne (fig. 4.35) transmet directement les charges aux poteaux. Pour aug- 
menter la capacite portante de tels planchers, souvent limitee par le poinfonnement (TGC vol. 8), il est 
necessaire de renforcer la tete des poteaux par une structure metallique particuliere incorporee a la dalle. 
Cette demiere, appelee chapiteau, champignon ou tete de poin9onnement, fait souvent Tobjet de solu- 
tion brevetee dont la fabrication est robotisee. De tels systemes offrent une entiere liberte quant a T ins- 
tallation de conduites sous la dalle. Par contre les portees sont limitees en raison de I'epaisseur et du 
poids de la dalle, a moins d'appliquer une precontrainte. 




Fig. 4.35 Plancher-dalle en beton arme. 
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4.5 Poteaux et suspentes 

En general, les elements porteurs verticaux des ossatures de batiment sont soumis a la compression, 
avec eventuellement de la flexion selon le systeme statique adopte. lis sont alors appeles poteaux. Les 
details de construction qui s'y rapportent, qu'il s'agisse du choix de la section ou des assemblages, sont 
fortement lies au type d' effort a transmettre. Dans des structures plus particulieres, telles que les bati- 
ments suspendus par exemple, certains elements porteurs verticaux transmettent essentiellement un 
effort de traction. lis sont alors appeles suspentes. 

4.5.1 Types de poteaux 

Dans les ossatures metalliques, les poteaux sont constitues de profiles en double te, quelquefois de 
forte epaisseur, ou de poteaux mixtes. En cas d'efforts de compression importants, on utilise egalement 
les profils pleins forges. 

Profiles metalliques 

Les profiles lamines en I ou en H (fig. 4.36(a)) sont les plus utilises comme poteaux de charpente 
metallique (voir aussi TGC vol. 10, sect. 3.2). lis conviennent particulierement bien a Tassemblage des 
poutres dans deux directions perpendiculaires, toutes les parties de la section etant accessibles pour le 
boulonnage. 




(c) Profils caissonnds (d) Profils creux 

Fig. 4.36 Differents types de poteaux metalliques. 
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On utilise des profiles IPE pour les faibles efforts, des profiles HE pour les efforts moyens et, pour 
les efforts importants, des profiles HD, des profiles HE renforces par des fers plats soudes, des profils 
composes a ame pleine (fig. 4.36(b)) ou des profils caissonnes (fig. 4.36(c)). II est egalement possible 
d'utiliser des profils creux ronds, carres ou rectangulaires (fig. 4.36(d)), bien que 1' assemblage des pou- 
tres soit plus complique. 



Profils forges 

Les poteaux en acier forge, de section pleine, permettent de reprendre de tres grands efforts sur une 
section dont les dimensions exterieures sont plus faibles que pour tout autre profile metallique. lis sont 
utilises par exemple pour la realisation des etages inferieurs de grands batiments. 

Ces poteaux, dont le diametre se situe entre 150 et 1000 mm, sont livrables jusqu'a 1 1 m de lon- 
gueur. La figure 4.37 presence un tron^on de poteau continu sur plusieurs etages avec un elargissement 
(usine apres forgeage) permettant I'appui d'une dalle en beton arme, ainsi que I'extremite superieure 
d'un poteau articule. 



I Ml 1 
I ilil 



I'll 1 



T 



li 



I 11 



Fig. 4.37 Poteaux en acier forge. 



Poteaux mixtes 

Les poteaux mixtes acier-beton constituent une alternative interessante aux poteaux en acier ou en beton 
arme. lis sont surtout apprecies pour leurs caracteristiques mecaniques elevees (resistance a la compression 
et a la flexion, rigidite sous I'effet du vent, ductilite en cas de seisme) et leur bonne resistance au feu. Les 
sections utilisees sont multiples (fig. 4.38) et permettent au concepteur de varier a loisir les formes, les dis- 
positions respectives des deux materiaux acier et beton et I'aspect exterieur. On peut distinguer: 

• les profiles metalliques partiellement enrobes de beton (fig. 4.38(a)), 

• les profiles ou sections pleines totalement enrobes de beton avec armatures longitudinales et 
etriers (fig. 4.38(b)), 

• les profils creux remplis de beton, arme ou non (fig. 4.38(c)), 

• les profils creux avec noyau metallique (section pleine ou barres d' armature groupees) enrobe de 
beton (fig. 4.38(d)). 
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(b) 

Fig. 4.38 Types de poteaux mixtes acier-beton. 



Les profiles metalliques partiellement enrobes (fig. 4.38(a)) ou totalement enrobes de beton 
(fig. 4.38(b)) permettent de reprendre de grands efforts normaux et des moments de flexion impor- 
tants. Lorsque des faces metalliques sont apparentes, elles offrent, grace au revetement de I'acier, un 
attrait esthetique particulier. Les profiles partiellement enrobes ont par contre une resistance au feu 
plus faible que les profiles totalement enrobes de beton. Les sections pleines enrobees de beton per- 
mettent de reprendre d'importants efforts normaux en interaction avec de faibles excentricites. La 
couverture de beton participe a la resistance a temperature ambiante et protege le noyau efficacement 
en cas d'incendie. 

Les poteaux avec section pleine ou avec profile metallique enrobe de beton (fig. 4.38(b)) de sec- 
tion circulaire sont generalement prefabriques par la methode de centrifugation, ce qui permet un 
controle efficace de la qualite du beton et de la position des elements metalliques. Cette methode de 
construction permet egalement un traitement de la surface (bouchardee, cannelee, lisse) et de la 
teinte. 

Les profils creux remplis de beton (fig. 4.38(c)) ont une capacite portante influencee par leur expo- 
sition au feu et par la quantite d' armature disposee a I'interieur. Le tube participe a la resistance a froid 
alors qu'a chaud, il constitue une protection efficace vis-a-vis de I'eclatement du beton. Une bonne 
protection contre le feu ne peut cependant etre atteinte qu'avec un beton comportant des armatures 
adequates. 

Les poteaux composes d'un profil creux avec noyau metallique enrobe de beton (fig. 4.38(d)) repren- 
nent egalement d'importants efforts normaux et le noyau est efficacement protege contre une elevation 
rapide de la temperature en cas d'incendie. 
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4.5.2 Types de suspentes 

En ce qui concerne le choix des suspentes, les possibilites sont les suivantes: 

• Le rond en acier, filete sur toute ou partie de sa longueur (fig. 4.39(a)): les efforts sont introduits 
par rintermediaire du filetage et le raboutage eventuel s'effectue par manchon visse. 

• Le fer plat (fig. 4.39(b)), solution la plus simple: la liaison avec les autres elements se fait gene- 
ralement par boulonnage, plus rarement par soudage; le raboutage se fait par simple recouvre- 
ment avec couvre -joints boulonnes. Le comportement a la fatigue des boulons cisailles est 
meilleur que celui des ronds filetes. 

• Le profile en double C (fig. 4.39(c)), d'encombrement moindre que le profile en double te mais 
d'une plus grande rigidite que le fer plat, ce qui le rend moins deformable pendant le transport et 
le montage: la transmission des efforts et le raboutage de chacune des parois constituant le pro- 
file s'effectuent a Taide d'un fer plat. 

• Le cable clos (fig. 4.39(d)), particulierement interessant pour des grands efforts de traction: sa 
haute limite d'elasticite permet de diminuer la section necessaire et reduit I'encombrement tandis 
que la transmission des forces s'effectue par des manchons specialement etudies. Les cables ne 
comportent pas de raboutage, les longueurs de fabrication etant tres grandes. 

4.6 Assemblages 

L'importance du choix des assemblages a deja ete soulignee dans leTGC volume 10 (chap. 9). II faut 
surtout insister sur le fait que les hypotheses admises dans le calcul (encastrement ou articulation) doi- 
vent correspondre au comportement reel de I'assemblage et vice versa. Si Tassemblage poutre-poteau 
n'est ni parfaitement rigide, ni parfaitement articule, il est dit semi-rigide et d resistance partielle et le 
systeme statique doit etre modifie en consequence. Les effets de cette semi-rigidite et resistance partielle 
apparaissent tant au niveau de 1' aptitude au service que de la securite structurale. Nous y reviendrons 
plus en detail aux chapitres 10 et 13. 

4.6.1 Assemblages solive-sommier 

Deux possibilites se presentent pour la liaison entre solives et sommiers, selon leur niveau respectif. 
Lorsque les poutres ne sont pas situees dans le meme plan horizontal, les solives sont en general conti- 
nues et reposent sur l?s sommiers (fig. 4.40). Ce type d' assemblage, tres economique, se fait par boulon- 
nage des ailes pour eviter le glissement et le soulevement eventuel. Si necessaire, on place des raidis- 
seurs pour 1' introduction des forces concentrees. 

Lorsque les poutres sont situees dans un meme plan, I'assemblage des solives contre les sommiers 
peut etre con^u articule ou rigide. En cas d' articulation, les solives sont isostatiques et I'assemblage doit 
transmettre la reaction d'appui de la solive dans le sommier. Le type d' assemblage depend des niveaux 
superieurs des ailes et de la hauteur respective des poutres. Si la solive est moins haute que le sommier 
et si les ailes superieures ne sont pas au meme niveau, la solive peut etre enfilee entre les ailes du som- 
mier jusqu'a I'ame et fixee par exemple sur un gousset sonde (fig. 4.41(a)) ou par double comiere. Si les 
ailes sont au meme niveau, il faut par exemple echancrer la solive; la figure 4.41(b) montre une telle 
solution avec fixation sur I'ame du sommier par double corniere. Le montage de ces deux variantes peut 
presenter, dans des cas tres particuliers, quelques difficultes lorsqu'il faut enfiler les solives entre les 
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Fig. 4.39 Types de suspentes. 
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sommiers. On preferera alors peut-etre la solution de la figure 4.41(c), dans laquelle les solives sont 
fixees sur le sommier a I'aide de raidisseurs et de couvre -joints. Cette solution est toutefois nettement 
moins economique que les deux precedentes. 

En cas d'assemblage rigide, les solives sont considerees comme continues. L' assemblage doit done 
transmettre, en plus de 1' effort tranchant, un moment de flexion. Un tel assemblage peut etre realise par 
boulonnage avec plaque frontale et fourrures directement sur Tame si les ailes ne sont pas au meme 
niveau (fig. 4.42(a)) ou entierement sonde en cas de poutres de meme hauteur par exemple (fig. 4.42(b)). 
Cette derniere solution est toutefois exceptionnelle. 
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Fig. 4.40 Assemblage d'une solive continue sur un sommier. 




(a) (b) (c) 

Fig. 4.41 Assemblages solive-sommier articules. 
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(b) Assemblage soude 



Fig, 4,42 Assemblages solive-sommier rigides. 
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4,6,2 Assemblages poutre-poteau 

Les differentes conceptions des noeuds poutre-poteau sont classees en assemblages articules et 
assemblages rigides. On trouvera aux chapitres 10 et 13 des exemples de details de construction de 
noeuds semi-rigides. 



Assemblages articules 

Les assemblages articules ne transmettent souvent qu'un effort tranchant, plus rarement un effort 
normal. Par consequent, les assemblages les plus courants utilisent Tame des poutres comme liaison 
avec le poteau : 

• assemblage par double corniere boulonnee sur Tame de la poutre et sur Taile ou Tame du poteau 
(fig. 4.43(a)); le travail en atelier et au montage est faible et il y a peu de problemes lies aux 
ecarts de fabrication ; 

• assemblage par plaque frontale soudee a I'extremite de la poutre et boulonnee sur I'aile ou I'ame 
du poteau (fig. 4.43(b)); le travail en atelier est moyen alors que le travail au montage est faible; 
il faut veiller toutefois aux ecarts de fabrication (des fourrures sont generalement necessaires) et 
a I'effet d'encastrement (semi-rigidite); 

• assemblage par plaque frontale partielle soudee a I'extremite de la poutre et boulonnee sur I'aile 
ou I'ame du poteau (fig. 4.43(c)); le travail au montage peut etre facilite par une plaque d'appui 
soudee sur le poteau; I'effort tranchant qu'il est possible de transferer est faible. 




(a) (b) (c) 

Fig. 4.43 Assemblages articules usuels poutre-poteau. 

D'autres conceptions d'assemblages consideres comme articules sont egalement possibles (fig. 
4.44): 

• gousset sonde sur I'aile ou Tame du poteau (fig. 4.44(a)) ; le travail en atelier est moyen alors que 
le travail au montage est faible et il y a peu de problemes lies aux ecarts de fabrication; 

• gousset traversant en cas de poteau tubulaire (fig. 4.44(b)); le travail en atelier est important mais 
le travail au montage est simplifie et il y a peu de problemes lies aux ecarts de fabrication; 

• goujons filetes soudes sur I'aile ou I'ame du poteau (fig. 4.44(c)); le travail en atelier et au mon- 
tage est moyen, mais il faut veiller aux ecarts de fabrication et a I'effet d'encastrement. 
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Fig, 4,44 Assemblages articules particuliers poutre-poteau. 



Assemblages rigides 

Les assemblages rigides servent a transmettre des moments de flexion entre poutre et poteau. lis doi- 
vent garantir qu'aucune rotation ne se produise entre les elements assembles. C'est pourquoi ils sont 
plus compliques a realiser que les assemblages articules. Parmi les nombreuses variantes possibles, on 
distingue essentiellement entre assemblages boulonnes (fig. 4.45(a) et (b)) et assemblages sondes 
(fig. 4.45(c) et (d)): 

• Liaison boulonnee par plaque front ale: le travail de soudage et de per^age est effectue en atelier, 
ce qui permet de realiser un montage par simple boulonnage. Les ecarts de fabrication peuvent 
toutefois creer des difficultes au montage. Si le moment de flexion a transmettre par 1' assemblage 
est important, des raidisseurs peuvent s'averer necessaires pour I'introduction des efforts dans le 
poteau. En cas de poteau interieur avec poutres de part et d' autre, ces raidisseurs relient les deux 
ailes du poteau. 

• Liaison par soudage: cette liaison est congue pour etre realisee en atelier; si le soudage a lieu sur 
le chantier, il faut alors prevoir un boulonnage provisoire lors de la mise en place de la poutre et 
pendant le soudage. 

4.6.3 Joints de poteau 

II est evident que les poteaux inferieurs d'un batiment a etages sont plus sollicites que les poteaux 
superieurs. Pour diminuer le poids d'acier, il est judicieux d'adapter la section des poteaux a I'effort 
qu'ils doivent transmettre. Par ailleurs, les longueurs de profiles disponibles sont limitees. On est done 
conduit a prevoir des raboutages de poteaux qu'on situe au niveau des etages (a I'endroit des noeuds 
avec les poutres) ou entre les etages. Le raboutage des poteaux entre les etages est preferable, car il per- 
met de simplifier la realisation et d'eviter le conflit avec Tassemblage des poutres. 

En atelier, le joint le plus simple a realiser est le joint bout-a-bout sonde (fig. 4.46(a)); cette solution 
est egalement realisable en cas de changement de profils, pour autant que les sections a assembler se 
superposent (fig. 4.46(b)). En cas de raboutage par joint sonde au montage, les extremites de poteaux a 
assembler sont fixees provisoirement a I'aide de goussets ou d'eclisses, et ce jusqu'a I'execution des 
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ASSEMBLAGES BOULONNES ASSEMBLAGES SOUDES 




(b) (d) 

Fig. 4.45 Assemblages rigides usuels poutre-poteau. 

soudures des ailes. II est aussi possible de realiser un joint soude avec plaque. En cas de realisation au 
montage, le poteau superieur est fixe par soudage sur la plaque de tete du poteau inferieur, elle-meme 
soudee en atelier (fig. 4.46(c)). 

Le joint bout-a-bout boulonne (fig. 4.46(d)) permet d'eviter les operations de soudage sur chantier; 
il necessite par contre 1' utilisation de fourrures pour compenser les differences d'epaisseur (tolerances 
de laminage, changement de profils). Le joint boulonne par plaques de tete (fig. 4.46(e)) est frequem- 
ment utilise. Les deux plaques doivent etre parfaitement ajustees. Etant donne que les plaques trop min- 
ces se deferment lors du soudage, il faut parfois effectuer une correction de leur surface par usinage 
apres I'execution des soudures. La figure 4.46(f) montre une variante ou les boulons sont a I'interieur de 
la section. Une telle solution n'est envisageable que si I'assemblage n'a qu'un effort normal associe a un 
faible moment de flexion a transmettre. 

Si la poutre horizontale n'est pas interrompue au droit du poteau (fig. 4.46(g)), le poteau inferieur 
comporte une plaque de tete et le poteau superieur une plaque d' assise. Les efforts dans le poteau sont 
transmis a travers la poutre par I'intermediaire de I'ame et des raidisseurs. 

Les assemblages des elements porteurs verticaux tendus ont ete mentionnes au paragraphe 4.5.2 
relatif aux types de suspentes. 
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JOINTS BOUT-A-BOUT SOUDES 





(a) 




4^ 






(b) 




(c) 



JOINTS BOUT-A-BOUT BOULONNES 




(d) 



fourrure 



couvre-joint 






poutre continue 




plaque de tete 



(e) 



(f) 



plaque 

d'assise 




(g) 



Fig. 4.46 Joints de poteau, 



4.6.4 Pieds de poteau 

Les pieds de poteau ont deja ete examines dans le cas des halles (§ 3,2.3). La difference de concep- 
tion entre un pied de poteau de halle et celui d'un batiment reside dans la presence, dans les batiments, 
d'une infrastructure, en general en beton arme, situee entre I'ossature metallique et les fondations. 

En cas de pied de poteau articule, la plaque de base est chargee de transmettre les efforts du poteau 
metallique au beton. Etant donne la presence d'une forte armature superieure dans la dalle situee a 
I'endroit du pied de poteau (fig. 4.47(a)), la plaque de base ne peut pas etre noyee dans la dalle, mais 
dans I'epaisseur de la chape. En cas d'efforts importants a transmettre, on utilise des plaques de base de 
forte epaisseur, plus rarement des plaques raidies (fig, 4.47(b)). En cas de pied de poteau encastre 
(fig. 4.47(c)), infrastructure en beton arme doit etre con^ue pour recevoir les ancrages necessaires. 



4.6.5 Assemblages entre elements metalliques et murs en beton 

Lorsque la structure porteuse comporte des elements en beton arme (mur de refend ou noyau cen- 
tral), il arrive frequemment que les poutres metalliques (sommiers ou solives) doivent s'y appuyer. II 
existe differents moyens de fixation pour realiser ces appuis, qu'il est possible de classer en fonction de 
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r importance des efforts verticaux a transmettre. En commengant par I'effort le plus grand, on pent 
distinguer: 

• la niche ou la reservation, 

• la piece d'appui boulonnee, 

• la piece d'appui scellee, 

• la piece d'appui chevillee, 

• la corniere d'appui. 



Cette liste n'est bien entendu pas exhaustive, surtout si Ton tient compte du fait que certains proce- 
des peuvent etre combines. Parfois des considerations liees a la geometric, a I'esthetique ou au montage 
peuvent conduire a des solutions differentes malgre 1' importance de Teffort a transmettre. 



Niche ou reservation 

Ce moyen de fixation consiste a creer dans le mur un evidement (traversant ou non selon I'epais- 
seur), permettant I'assise de la poutre (fig. 4.48). L' effort vertical est transmis a I'axe du mur au moyen 
d'une plaque d'appui con^ue comme une plaque d'assise de poteau. Cette plaque comprend des tiges 
filetees permettant son scellement dans le mur et le boulonnage de la poutre. Une liste de centrage peut 
s'averer necessaire pour eviter toute introduction de flexion dans le mur. Les ecarts verticaux dans 
I'execution du trou dans le mur peuvent etre facilement compenses au moyen de fourrures placees 
entre la poutre et la plaque d'assise. Les ecarts en plan sont compenses par des trous agrandis ou allon- 
ges pratiques dans I'aile de la poutre. Si cette poutre est egalement soumise a un effort normal, des ron- 
delles soudees apres reglage de la structure empechent tous les deplacements non desires. Les compli- 
cations occasionnees dans la construction du mur (interruption de I'armature, coflfrage du trou, 
remplissage de la niche et rhabillage), ne justifient ce moyen de fixation que pour la reprise d'efforts 
tres importants. 
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rondelle de blocage 



trou allonge ou agrandi 



fourrures 



ancrage prescelle 
(tige filetee) 




solive ou sommier 



T 



^ niveau exact de pose 
SZ niveau de betonnage 



liste de centrage 
pjaque d'assise 



mur en beton arme 



Fig. 4.48 Niche ou reservation, 



Piece d'appui boulonnee 

Si Ton veut eviter les problemes lies a la creation de niche ou de reservation, il est possible de fixer 
une piece d'appui de la poutre au moyen de boulons ou de tiges filetees traversant le mur de part en part 
(fig. 4.49). Les trous permettant le passage des boulons sont soit fores, soit coflFres au moyen de gaines. 
La solution avec trous fores a I'avantage de pouvoir etre realisee independamment de la planification 
des travaux de betonnage. C inconvenient est le travail de per9age du mur et la gene due a 1' armature 
dans le beton. La presence sur la face arriere du mur d'une contre-plaque et de I'extremite des tiges avec 
ecrous n'est pas toujours acceptable esthetiquement. 

Ce moyen de fixation cree une excentricite du point d' introduction de Teffort par rapport a I'axe du 
mur. Cependant, il est simple, son comportement est fiable et peu dependant de la resistance locale du 
beton. L'emploi de tiges a haute resistance rend possible la reprise d'efforts importants. 



contre-plaque 



trou fore ou gaine 



solive ou sommier 



contre-plaque 




niveau exact 
^ de pergage 



trou allonge 



gousset soude 



Fig. 4.49 Piece d'appui boulonnee. 
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Piece d'appui scellee 

Cette fixation, tres couramment utilisee, est constituee d'une plaque relativement epaisse sur laquelle 
sont soudes des ancrages tels que goujons ou tiges filetees (fig. 4.50). Cette plaque est clouee a I'inte- 
rieur du coffrage, le scellement etant realise lors du betonnage du mur. Le soudage du gousset d'attache 
de la poutre s'effectue a 1' emplacement exact apres decoffrage du mur. Cette solution necessite une 
bonne coordination entre le charpentier metallique et I'entreprise de magonnerie. Si la plaque est suffi- 
samment grande, ce procede ne souffre que peu des ecarts de fabrication. 



gousset d'attache 




(niveau approximatif) 



Fig. 4.50 Piece d'appui scellee. 



Piece d'appui chevillee 

Dans ce type d'appui, la plaque est fixee au moyen de chevilles scellees dans le beton (fig. 4.51). II 
existe sur le marche un vaste assortiment de chevilles adaptees aux differents materiaux de support ainsi 
qu'a I'importance des efforts a reprendre. Pour la fixation des elements porteurs dans le batiment, on uti- 
lise deux categories principales de chevilles: les chevilles a ancrage mecanique et les chevilles a ancrage 
adhesif (appelees aussi chevilles chimiques). 



cheville a 
ancrage mecanique 




cheville a 
ancrage adhesif 



corniere 



solive ou somnnier 



i<m> 



T 



niveau exact 
de pergage 



trou allonge 




Fig. 4.51 Piece d'appui chevillee. 



La premiere categoric consiste a placer la cheville dans un trou fore dans le beton. Un mecanisme de 
serrage (tampon, expansion) lui assure une resistance a la traction par frottement. Cet effet de serrage 
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provoque d'importantes contraintes de traction dans le beton, ce qui linnite de fagon sensible la resis- 
tance de telles chevilles lorsqu'elles sont placees a proximite du bord de I'element en beton. 

La deuxieme categoric consiste en une tige filetee fixee a I'aide d'un adhesif (souvent a deux conn- 
posants) dans un trou fore dans le beton. La resistance a la traction de ce type de chevilles s'obtient par 
cisaillement de la colle qui enrobe la tige filetee sur toute sa longueur. La proxinrite du bord de I'elennent 
en beton est done nnoins deternninante que dans le cas precedent. En contrepartie, ce procede de pose est 
plus delicat et certaines precautions doivent etre prises. Ainsi, le pergage doit etre realise de fagon soi- 
gnee, de preference avec des forets diamantes, et la mise en charge ne peut intervenir qu'apres le durcis- 
sement de la colle qui est fonction des conditions clinnatiques annbiantes. Enfin, en raison de la fluidite 
de la colle, les chevilles chimiques ne peuvent pas etre utilisees pour la fixation d'elenaents au plafond. 

Corniere d'appui 

Si les efforts a transnnettre sont faibles, on peut realiser un petit support a partir d'un trongon de cor- 
niere fixe contre le nnur en beton au nnoyen de chevilles a ancrage nnecanique (fig. 4.52). Le boulonnage 
de la poutre sur ce support necessite des trous allonges dans la corniere ou dans la poutre. 
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Fig. 4.52 Corniere d'appui. 
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5.1 Introduction 

Les elements secondaires d'une halle ou d'un batiment sont les elements de construction constituant 
essentiellement I'enveloppe, c'est-a-dire la toiture et les fagades. Le terme secondaire ne qualifie pas 
r importance de I'element, mais son ordre d' apparition dans le processus de la construction. En eflfet, les 
elements secondaires sont aussi importants que les elements primaires et doivent etre pris en considera- 
tion des le debut de la conception globale, car ils peuvent influencer le choix de la structure porteuse 
principale. 

L'enveloppe d'une halle ou d'un batiment est composee d'une structure porteuse (pannes, ossature 
de fagade), d'une couche de remplissage (isolation, etancheite), d'une couche de fermeture (couverture, 
bardage, peau) ainsi que des elements d'ouverture (portes, fenetres), d'eclairage (vitrages, coupoles) et 
d'evacuation des eaux (cheneaux). Les contreventements de facade et de toiture (voir sect. 3.3 et § 4.2.6) 
peuvent dans certains cas etre consideres comme faisant partie de l'enveloppe, en particulier si le bar- 
dage ou la couverture (en tole profilee) joue un role stabilisateur. La figure 5.1 presente la plupart des 
elements secondaires constituant l'enveloppe d'une halle. 



panne 




Fig. 5.1 Elements secondaires constituant Tenveloppe d'une halle. 



Nous traitons dans ce chapitre les elements secondaires constituant l'enveloppe dans leurs fonctions 
porteuse et protectrice de I'ouvrage, soit les aspects relatifs a la securite structurale et a 1' aptitude au ser- 
vice de ces elements, tout en mentionnant les proprietes leur permettant de remplir ces fonctions [5.1] 
[5.2] [5.3]. La conception des elements secondaires destines a la manutention interieure est traitee au 
chapitre 15 (Voies de roulement de ponts roulants). 

Nous n'allons pas parler dans cet ouvrage des performances de l'enveloppe des batiments relatives a 
ce qu'il est courant d'appeler la physique du batiment (chauffage, climatisation, eclairage, isolation 
thermique, isolation phonique). Nous renvoyons pour cela le lecteur aux cours et aux ouvrages publics 
par les specialistes en la matiere [5.4] [5.5] [5.6]. 
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Nous presenterons d'abord dans ce chapitre les differentes fonctions de I'enveloppe des halles et des 
batiments (sect. 5.2), puis nous decrirons les differents elements secondaires composant une toiture 
(sect. 5.3), une fagade de halle (sect. 5.4) ou une facade de batiment a etages (sect. 5.5). Finalement nous 
donnerons quelques indications sur la prise en compte des tolerances dimensionnelles et des deforma- 
tions dans la conception des facades (sect. 5.6). 

5.2 Enveloppe 

5.2.1 Fonctions principales 

L'enveloppe d'une halle ou d'un batiment doit jouer plusieurs roles, selon les besoins du maitre de 
I'ouvrage et en fonction du type d'utilisation prevu (plan d'utilisation selon la norme SIA 160). Ces 
roles sont les suivants : 

Etancheite. L'eau de pluie et de fonte des neiges doit etre acheminee vers des points de descente 
d'eau. La probability de fuites vers I'interieur est d'autant plus grande que la pente de la couverture est 
faible; des pentes minimales doivent done etre fixees en fonction des materiaux de couverture. De plus, 
on doit faire tout particulierement attention a Taccumulation d'eau sur les toits plats et a la formation de 
bouchons de glace dans les descentes d'eau. 

Element porteur. L' element porteur doit supporter le poids de l'enveloppe, ainsi que les charges de 
neige et de vent. En ce qui concerne ces dernieres, signalons qu'elles agissent souvent en depression. Ce 
probleme est particulierement aigu aux bords et aux angles de l'enveloppe. En toiture, les couvertures 
legeres doivent done etre fixees de fagon adequate ou lestees. II est possible que les elements porteurs de 
facade soient charges de reprendre les effets de chocs de vehicules. Cependant, des barrieres anti-chocs 
(glissieres de securite) se revelent en general plus economiques qu'un surdimensionnement de I'element 
de fagade. 

Isolation. V isolation thermique a pour role de freiner le flux de chaleur a travers l'enveloppe. U iso- 
lation phonique a pour fonction de proteger les halles et batiments et leurs locaux contre les bruits pro- 
venant de I'interieur ou de I'exterieur. Ces isolations, qui peuvent etre communes et composees des 
memes materiaux, peuvent etre integrees directement dans I'element porteur ou disposees en couches 
plus ou moins independantes. 

Remarquons qu'il ne faut pas confondre V isolation phonique avec le probleme d'absorption phoni- 
que frequemment rencontre dans les constructions a enveloppe metallique en raison des surfaces lisses 
et planes procurees par les revetements en tole. L' absorption phonique ne concerne generalement que 
I'interieur des halles et batiments. Elle vise a reduire I'effet de resonance provoque par la reverberation 
par le sol, par les parois et par le plafond des sons et des bruits emis par les activites se deroulant dans 
les locaux. L'isolation phonique est obtenue en assurant une parfaite etancheite a I'air des surfaces deli- 
mitant le volume bati. Par contre, 1' absorption phonique des parois et plafonds est amelioree en choisis- 
sant des elements (plateaux, toles) comportant une perforation a la maniere d'un tamis. Les surfaces 
ainsi traitees perdent en partie leur effet de miroir phonique. En cas d'utilisation de ces elements perfo- 
rms, il faut porter une attention particuliere au pare-vapeur de la toiture et des fagades. 

Pare-vapeur. Cet element constitue un film etanche a la vapeur d'eau destine a eviter que I'air 
humide interieur penetre dans les couches d' isolation ou il serait refroidi en dessous du point de rosee et 
transforme en eau de condensation. 11 se trouve done toujours du cote interieur du batiment par rapport 
a l'isolation thermique. 
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Aspect interieur. En ce qui concerne Tinterieur des halles et batiments, il arrive que la structure soit 
cachee par des faux-plafonds et des parois legeres qui offrent egalement I'avantage de dissimuler d'ine- 
vitables gaines et conduites. Dans certains cas, une protection de 1' isolation est necessaire. La tendance 
actuelle est cependant de laisser apparentes aussi bien la structure porteuse que les installations techni- 
ques de chauffage, ventilation, etc. La couleur joue un role de plus en plus grand dans cette mise en 
valeur des elements. 

Aspect exterieur. Les elements de fagade jouent un role primordial dans 1' aspect architectural d'une 
halle ou d'un batiment. lis en constituent I'habillage et la decoration. En ce qui concerne les halles, la 
mise sur le marche de panneaux et de toles metalliques prelaques de formes et de couleurs tres varices 
constitue un choix illimite de possibilites de realisation architecturale. 

5.2.2 Fonctions de la toiture 

La toiture constitue la partie superieure des halles (toiture plate ou inclinee) et des batiments a etages 
(en general toiture plate). La fonction de la toiture est double: d'une part elle doit assurer la reprise des 
charges (fonction porteuse) et d' autre part elle doit assurer le role de fermeture du batiment (fonction 
protec trice). 

Du point de vue de la fonction porteuse, la toiture est soumise aux actions suivantes: 

• poids propre (de la structure porteuse) ; 

• charges permanentes: poids de la couverture (etancheite, isolation, dallettes, etc.); 

• charges variables: terre vegetale, bacs a fleurs, installations de nettoyage, charge utile en cas de 
toiture accessible, charge d'exploitation pour les travaux de nettoyage et d'entretien, actions cli- 
matiques (neige, vent), actions indirectes (variation de temperature). 

Dans certains cas, la structure porteuse de la toiture est amenee a jouer le role de contreventement 
horizontal. Les efforts qui la sollicitent (dus au vent ou aux seismes) sont alors situes dans son plan. 

Les fonctions protectrices de la toiture sont les suivantes: 

• Etancheite. La toiture doit etre etanche a I'eau de ruissellement. 

• Permeabilite. Le pare-vapeur empeche la diffusion de la vapeur d'eau. 

• Isolation thermique. Elle constitue une limitation du transfert de chaleur 

• Isolation phonique. La toiture assure aussi la protection contre le bruit. 

5.2.3 Fonctions de la facade 

La fagade constitue la partie verticale de I'enveloppe d'une halle ou d'un batiment. Les fonctions qui 
lui sont devolues, analogues a celles de la toiture, se decomposent en fonction porteuse et fonction pro- 
tectrice. 

Du point de vue de la fonction porteuse, la fagade est soumise aux actions suivantes: 

• poids propre (de la structure porteuse) et poids des elements non porteurs, 

• efforts dus au vent (pression et depression), 

• efforts situes dans le plan de la fagade (efforts dans les alleges, les poteaux de fagade, les pan- 
neaux de fagade, les contreventements integres a la fagade, etc.), 

• forces verticales provenant des planchers et de la toiture (fonction plutot exceptionnelle). 
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A ce titre-la, les fagades doivent satisfaire aux exigences de securite structurale et d' aptitude au ser- 
vice comme tout element porteur d'une structure. 

Les fonctions protect rices de la fagade d'un batiment sont les suivantes: 

• Etancheite. Une fagade doit etre etanche a la pluie et a la neige, y compris sous Teflfet de la pres- 
sion du vent. 

• Permeabilite. Une des fonctions importantes de la fagade est la regulation de la teneur en vapeur 
d'eau de rimmeuble. 

• Etancheite a Fair. Une fagade doit proteger contre le vent et parfois empecher la sortie de I'air interieur. 

• Isolation thermique. La limitation de la transmission de chaleur est la fonction la plus importante 
de toute fagade a fonctions completes. Les fagades lourdes permettent une accumulation d'ener- 
gie thermique assurant un certain equilibre naturel de temperature, alors que les fagades legeres, 
qui ne peuvent emmagasiner que peu de chaleur, assurent une bonne regulation thermique par un 
chauffage et un refroidissement appropries. La protection contre le soleil des surfaces vitrees doit 
etre assuree par des dispositifs fixes ou mobiles, exterieurs ou interieurs, ou par des verres spe- 
ciaux agissant par reflexion. 

• Isolation phonique. La fagade doit assurer une bonne protection contre les bruits exterieurs (circu- 
lation routiere, ferroviaire, avions, etc.). Les raccords entre elements de fagade doivent egalement 
empecher la transmission du bruit d'un etage a I'autre ou d'un local a I'autre du meme etage. 

• Protection contre I'incendie. La fagade doit essentiellement empecher la propagation du feu d'un 
etage a I'autre. Elle peut egalement constituer la fermeture du nez de plancher au cas ou celui-ci 
comprendrait en son milieu des elements combustibles, de meme que la fermeture de I'espace 
situe entre le faux-plafond et le plafond. 

• Autres protections. La fagade constitue egalement un garde-corps contre les chutes, un ecran 
contre la vue, contre I'effraction, etc. 



5.3 Toiture 

5.3.1 Composition et types de toiture 

La composition d'une toiture depend de sa conception structurale ainsi que de ses fonctions (por- 
teuse et protectrice). On distingue essentiellement deux types de toiture de halles et de batiments: 

• les toitures plates, appelees aussi toitures humides, c'est-a-dire sans ventilation, ou chaudes, 
c'est-a-dire avec isolation exterieure; 

• les toitures inclinees, appelees aussi toitures seches, c'est-a-dire comportant un espace de venti- 
lation, ou froides, c'est-a-dire avec isolation interieure. 

La figure 5.2 donne un exemple de composition d'une toiture plate isolee (chaude) de batiment a 
ossature metallique. On y trouve les elements suivants, de I'exterieur vers I'interieur: 

• le gravier de lestage ou le revetement en dallettes de beton si la toiture est accessible; 

• la couche de protection de 1' etancheite (feutre); 

• I'etancheite (les bitumes en plusieurs couches ou les en matiere synthetique monocouche); 

• I'isolation thermique (panneaux isolants en matiere synthetique, en verre cellulaire ou en laine de 
verre a haute densite); 
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• le pare-vapeur (le bitume ou feuille de plastique) avec eventuellement une couche de support ou 
d'egalisation (panneaux en fibre de bois, carton bitume, etc.); 

• I'element porteur plan (dalle en beton ou mixte, tole profilee - appelee aussi support 
d'etancheite); une dalle en beton leger pent egalement constituer, tout au moins partiellement, 
r isolation thermique de la toiture; 

• la structure porteuse (profile metallique) ; 

• le faux-plafond eventuel qui assure Tune ou plusieurs des fonctions suivantes: finition, garniture, 
protection contre le feu, absorption phonique. 



La figure 5.3 presente trois exemples de connposition d'une toiture metallique de halle: 

• toiture inclinee avec structure porteuse typique constitute de pannes (eventuellement tenues late- 
ralement par des echantignoles) et couverture en tole profilee (fig. 5.3(a)); 

• toiture plate avec support d'etancheite en tole profilee a grandes nervures et couverture isolee 
(fig. 5.3(b)); la tendance representee sur cette figure consiste a utiliser comme elements porteurs 
des toles capables de franchir directement la distance entre les fermes, ce qui permet de suppri- 
mer les pannes ; 

• toiture inclinee avec ferme a treillis et couverture en plaques ondulees en fibrociment de faible 
portee sur sous-structure porteuse intermediaire, composee de chevrons et de lattes en bois, dis- 
posee sur les pannes pouvant alors etre plus fortement ecartees (fig. 5.3(c)). 

5.3.2 Elements protecteurs (etancheite, isolation, pare-vapeur) 

Uetancheite peut etre realisee par I'element de couverture lui-meme (exemple: tole, tuile, panneau 
fibrociment, panneau sandwich). On notera que ces materiaux sont parfaitement etanches en eux-memes, 
mais que leur assemblage par recouvrement ne garantit pas une impermeabilite a 100%. En effet, en cas 
d'exigences elevees quant a I'utilisation des locaux couverts, des remontees d'eau par Taction du vent ou 
par capillarite necessitent la prise de dispositions particulieres. L'une de ces mesures consiste a augmenter 



(6) 




(T) Gravier 

(2) Couches d'etancheite 

(3) Isolation thermique 

(4) Pare-vapeur 

(3) Couche de protection 

(6) Element porteur plan (support d'etancheite) 

(7) Structure porteuse (panne) 

(8) Faux-plafond 



Fig. 5.2 Exemple de composition d'une toiture plate avec isolation thermique. 
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(c) Toiture inclinee avec sous-structure porteuse en bois 



Fig. 5.3 Exemples de composition d'une toiture metallique de halle. 

la pente du toit au-dela des minima recommandes par les directives professionnelles. Cette mesure 
devrait s'accompagner par la mise en place de joints adhesifs assurant, grace a des vis de couture, une 
bonne etancheite des recouvrements longitudinaux et transversaux des toles. Si la toiture comporte une 
isolation, le moyen le plus sur, pour garantir une etancheite totale, consiste a mettre en oeuvre une couche 
supplementaire appelee sous-toiture. Realisee au moyen de panneaux en fibre de bois ou au moyen de les 
en matiere synthetique, cette couche drainera vers les cheneaux I'eau residuelle filtrant au travers de la 
couverture. L' etancheite pent egalement etre realisee par un element reserve uniquement a cet effet: mul- 
ticouche (de carton bitume), couche plastique (sous forme de feuilles), etc. Cette derniere categorie 
s'appliquant essentiellement aux toitures plates est sou vent connue sous le nom de couverture type peau. 

U isolation integree pent etre constitute par un element porteur en beton leger compose d'agregats 
legers et isolants (argile expansee, copeaux de bois, materiaux synthetiques expanses par exemple) ou 
par des couches de laine de verre, laines minerales, mousses expansees, etc. 

Le pare-vapeur peut etre constitue par exemple par du carton bitume, des feuilles plastiques ou des 
feuilles metalliques. Si le pare-vapeur est pose sur une tole profilee, la surface portante offerte par une 
aile superieure de la tole doit etre au minimum deux fois plus large que le vide separant deux ondes 
consecutives. En effet, si la largeur de ce vide est trop importante, le pare-vapeur et I'isolation s'affais- 
sent dans le creux d'onde et risquent de se dechirer. Une couche de support (panneaux de fibre de bois) 
doit alors etre placee sur la tole. 
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5.3.3 Elements porteurs (les pannes) 

La structure porteuse d'une toiture usuelle est constituee de pannes reposant sur les traverses de 
cadres ou sur les fennes. Le role principal de cette structure est de supporter la couverture et de trans- 
mettre les charges aux cadres ou aux fermes. Les pannes doivent souvent jouer d'autres roles: 

• elles lient les traverses ou les fermes entre elles et avec le contreventement de toiture, assurant 
ainsi la stabilite des cadres hors de leur plan en augmentant la resistance au deversement des tra- 
verses (§ 3.3.4); 

• elles transmettent au contreventement de toiture une partie des efforts dus au vent agissant sur le 
pignon; 

• certaines d'entre elles constituent les membrures ou les montants des contreventements de toi- 
ture. 

L'entraxe des pannes varie en fonction du type d'element de toiture prevu, pratiquement de 1 m (pla- 
ques ondulees en fibrociment sans sous-structure) a 4 m (toles profilees). L'entraxe des fermes, c'est-a- 
dire la portee des pannes, se situe entre 6 et 9 m pour les profiles lamines et peut atteindre 12 a 15 m 
pour les poutres a treillis. 

Lorsque la toiture est plate, les pannes, dont I'ame est dans ce cas verticale, sont flechies essentielle- 
ment selon leur axe fort; on utilise alors en general des profiles IPE qui conviennent bien a ce type de 
sollicitation. Lorsque la toiture est inclinee, on peut disposer les pannes soit verticalement (fig. 5.4(a)), 
soit perpendiculairement a la toiture (fig. 5.4(b)). Pour des raisons d'equilibre, la premiere solution est 
la meilleure, car les charges importantes (poids propre, neige) agissent verticalement dans le plan de 
Tame des pannes. Pour des raisons de construction par contre, on prefere le plus souvent incliner les 
pannes, ce qui cree alors une sollicitation hors du plan de Tame plus importante que dans le cas prece- 
dent et ce qui necessite la mise en place d'echantignoles. Les profiles HEA peuvent dans ce cas s'averer 
plus economiques (fig. 5.4(c)). 




Fig. 5.4 Pannes sur toiture inclinee. 

Les sollicitations paralleles et perpendiculaires provoquent la flexion gauche des pannes, surtout des 
pannes inclinees (sect. 8.2). En cas d' utilisation de profiles IPE, de faible resistance selon Taxe perpen- 
diculaire au plan de Tame, il est possible de reduire ce genre de sollicitations en faisant participer la tole 
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de couverture a la resistance dans le plan de la toiture (sect. 14.4). Si la couverture n'est pas en mesure 
de reprendre de tels efforts (tuiles, plaques fibrociment), il est alors possible de disposer des Hemes (bar- 
res rondes, cables ou fers plats) situees dans le plan de la toiture et perpendiculaires aux pannes. Ces 
Hemes constituent pour les pannes des appuis lateraux intermediaires et transmettent les forces paralle- 
les au plan de la toiture jusqu'au sommet des fermes, par I'intermediaire de tirants. La figure 5.5 montre 
une fagon de realiser de tels appuis ainsi que les details de fixation des Hemes sur les pannes et des 
tirants sur les fermes. Ces Hemes represented un important travail de fabrication et de montage et ne 
devraient etre ufilisees que s'il n'existe pas de solutions plus simples. 
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Fig. 5.5 Exemple de pannes avec Hemes et tirants. 



On utilise de plus en plus, dans les charpentes metalliques de halles, des pannes realisees a I'aide de 
profils minces formes a froid. Etant donne la faible epaisseur de ces elements et leur faible rigidite a la 
torsion, les dispositifs de fixation et d' assemblage sont differents de ceux utilises avec les profiles lami- 
nes a chaud. Les profils a froid en Z en particulier possedent I'avantage d'etre emboitables, ce qui per- 
met de resoudre efficacement le probleme de la continuite sur appui. La figure 5.6 presente quelques 
exemples typiques de tels elements ainsi que les details de construction adoptes sur appui. 
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Pannes en C Pannes en S Pannes en Z 

Fig. 5.6 Pannes en profils minces formes a froid. 



Assemblages 

Les pannes sont assemblees aux traverses de cadres ou aux membrures de fermes par boulonnage 
(fig. 5.7(a)). Sur les toitures inclinees, pour eviter le glissement et le basculement a la pose, les pannes sont 
fixees a I'aide d'echantignoles (fig. 5.7(b)). La figure 5.7(c) montre un exemple de liaison des pannes fal- 
tieres. Enfin la figure 5.7(d) montre des joints de montage articules de pannes, le deuxieme etant prevu au 
droit d'un joint de dilatation et permettant de ce fait un deplacement dans le sens de I'axe de la panne. 

boulon supplementaire 




(a) Fixation sur ferme horizontale (b) Fixation sur fermes inclinees 

ou faiblement inclinee 




(c) Liaison des pannes faiti^res (d) Joints de montage articules 

Fig. 5.7 Exemples d' assemblages de pannes. 
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53.4 Toitures plates 

Le support de ces toitures peut consister en une charpente traditionnelle en acier composee de pou- 
tres et de pannes surmontees de toles profilees (on parle alors d'une toiture metallique), ou etre cree par 
une dalle en beton qui remplace dans ce cas le porteur plan procure par les toles. Un acrotere (remontee 
de la fagade) d'une hauteur minimale de 120 mm, perce de degorgeoirs (trop-plein) delimite le perime- 
tre de telles toitures. Afin d'assurer I'ecoulement des eaux, la pente du support, donnee de preference 
par I'inclinaison des poutres ou de la dalle plutot que par des chapes de pente, doit etre d'au moins 
1.5%. Pour garantir cette valeur minimale et prevenir toute accumulation d'eau (effet de mare), les ele- 
ments porteurs doivent parfois comporter une contrefleche. Suivant les materiaux mis en oeuvre et leur 
disposition, on peut distinguer les toitures plates non isolees, isolees et inversees, 

Toitures plates non isolees 

Dans ce type de toiture (fig. 5.8(a)), I'etancheite est realisee soit par des les bitumes colles en plein 
(c'est-a-dire sur toute la surface) directement sur la dalle, soit par des les en matiere synthetique poses 
librement sur une couche d'egalisation dont le role est d'empecher que les asperites de la dalle blessent 
Tetancheite. Pour eviter I'arrachement de ces couches par la depression du vent, des fixations mecani- 
ques (clous), ou un lestage de la toiture, sont necessaires. Le lestage doit atteindre une masse de 100 kg/ 
m^ et peut etre constitue de dallettes en beton de 4 cm d'epaisseur pour les zones de toiture accessible 
ou d'un lit de gravier rond d'une epaisseur de 5 cm pour les autres zones (acces pour I'entretien seule- 
ment). 11 est a relever que certains reglements de construction rendent obligatoire le lestage des couches 
d'etancheite des toitures et proscrivent tout autre moyen de fixation. Afin de proteger I'etancheite contre 
la perforation par les dallettes ou le gravier, une couche de protection (feutre) est placee entre les deux 
elements. 

L' absence d' isolation peut engendrer la formation d'eau de condensation sur la face inferieure des 
elements porteurs de couverture (tole profilee). Afin d' eviter que cette eau tombe goutte a goutte, il est 
possible de recourir a un traitement anti-condensation de la face inferieure des toles. Constituee d'une 
feutrine collee en usine sur les toles profilees ou d'une peinture appliquee sur chantier, ces traitements 
ne fonctionnent que si I'espace couvert est bien ventile (pas de fermeture sur deux cotes au moins). 
Cette contrainte est necessaire pour que ce revetement puisse secher au plus vite lorsque les conditions 
climatiques le permettent. 

Toitures plates isolees 

La presence d'une isolation dans ce type de toiture (fig. 5.8(b)) rend obligatoire la mise en oeuvre 
d'un pare-vapeur. Sur une dalle en beton, ces pare-vapeur constitues de les bitumes ou de feuilles syn- 
thetiques integrent directement une couche de protection. Si le support de la toiture est realise au moyen 
d'une tole, celle-ci pourrait normalement jouer le role de pare-vapeur. Comme mentionne au paragraphe 
5.3.2, sans precautions particulieres, les recouvrements des toles ne sont pas etanches et le pare-vapeur 
constitue d'une couche independante reste necessaire. 

L'isolation, d'une epaisseur comprise dans la plupart des cas entre 60 et 150 mm, selon les conditions 
climatiques du lieu, le materiau utilise et les exigences du maitre de I'ouvrage, doit presenter une bonne 
resistance a la compression. Les mousses polyurethannes, les polystyrenes expanses et les mousses phe- 
noliques conviennent bien pour ce genre de toiture. En cas d' utilisation de laine minerale ou de laine de 
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verre, il faut les prevoir a tres haute densite. Suivant les materiaux mis en oeuvre, il peut survenir des 
incompatibilites entre ceux-ci, ce qui necessite une couche de separation entre Tisolation et I'etancheite. 

Dans ce type de toiture, on rencontre un cas particulier: les toitures compactes. L' isolation est alors 
constituee de panneaux de verre cellulaire colles a chaud sur le support au moyen de bitume. Les joints de 
panneau sont scelles de la meme fa9on au bitume et comme le verre cellulaire est etanche, le pare-vapeur 
est superflu. L'etancheite bitumee est collee en plein sur T isolation assurant ainsi Xdicompacite dt la toiture. 
L'avantage de ce procede reside dans la possibilite de tailler les panneaux de verre cellulaire pour former 
des pentes en cas de structure porteuse horizontale. Par ailleurs ce materiau offre une tres bonne resistance 
a la compression ainsi qu'une incombustibilite totale. Toutefois le prix eleve du verre cellulaire, sa fragilite 
lors de la pose necessitant une main d' oeuvre specialisee, ainsi que les importants volumes de bitume assu- 
rant les differents collages, augmentent de fa9on sensible le cout de telles toitures. 




(T) Gravier de lestage 


(4) Couche de support 


(6) Dallettes en beton 


(9) Pare-vapeur 


sur tole ou couche 


(7) Couche filtrante 




(2) Feutre de protection 


d'egalisation sur dalle 


@) Chape de reglage 


(3) Etancheite 


(5) Support (toles-pannes 


® Isolation 


(Tl) Couche de separation 




ou dalle en beton) 




(eventuelle) 



Fig. 5.8 Toitures plates. 

Toitures inversees 

Dans ce type de toiture (fig. 5.8(c)), l'etancheite est placee sous I'isolation. L'avantage decoulant de cette 
maniere de faire est double. D'une part, l'etancheite assure, en raison de sa position par rapport a I'isolation, 
le role de pare-vapeur. D'autre part, l'etancheite, constituant I'element le plus important en regard des 
degats causes a la toiture en cas d'eventuel dysfonctionnement, est protegee mecaniquement et thermique- 
ment non seulement par la couche de gravier de lestage ou par les dallettes, mais aussi par I'isolation. Cette 
conception procure done une meilleure durabilite a la toiture. 
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L'isolation est separee du gravier de lestage au moyen d'une couche filtrante. La presence d'eau au 
niveau de l'isolation rend obligatoire le choix d'un materiau constitue d'une mousse rigide, non absor- 
bante, de preference a base de polystyrene extrude. L' inconvenient majeur de ce type de toiture est la 
difficulte de detecter les fuites eventuelles dues a un defaut de I'etancheite. 

Un cas particulier de la toiture inversee est la toiture duo. Dans ce type de toiture (fig. 5.8(d)), l'iso- 
lation est divisee en deux couches separees par I'etancheite. Suivant I'epaisseur de la premiere couche 
d' isolation, un pare-vapeur est necessaire. On peut done dire que la toiture duo est une combinaison de 
la toiture usuelle isolee et de la toiture inversee. 



5.3,5 Toitures inclinees 

Ces toitures ont generalement un support constitue d'une charpente metallique ou d'une charpente 
en bois, plus rarement d'une dalle en beton. La pente de la toiture doit etre d'au moins 5%, Au pied de 
chaque pan, ces toitures sont le plus souvent equipees de cheneaux, apparents ou incorpores dans le 
sommet de la facade. Un acrotere prolonge parfois les facades afin de donner a la halle ou au batiment 
r allure d'une construction a toit plat. 

Suivant les materiaux mis en oeuvre, on distingue les toitures inclinees non isolees et les toitures 
inclinees isolees (avec isolation autoportante, a double tole ou en panneaux sandwiches). 

Toiture inclinee non isolee 

C'est la toiture la plus simple que Ton peut concevoir. Les elements de couverture sont poses sur les 
pannes ou sur une sous-structure en bois si Ton a recours a des tuiles ou a des petites plaques planes en 
fibrociment (voir fig. 5.3). On se referera aux toitures plates non isolees (§ 5.3.4) pour les problemes de 
condensation lies a ce type de couverture. 

Toiture inclinee avec isolation autoportante 

Si les pannes ne sont pas trop ecartees, ce qui est le cas lors de 1' utilisation d'un revetement en pla- 
ques ondulees en fibrociment, ou si une sous-structure est mise en oeuvre, il est possible d'inserer 
entre les pannes des panneaux d'isolation (fig. 5.9(a)). Ces panneaux peuvent etre de faible densite 
mais doivent toujours etre livres avec un pare-vapeur colle sur une des faces. En raison des ponts ther- 
miques crees par les pannes et le manque de continuite du pare-vapeur, cette solution ne s'applique 
qu'aux locaux ou les exigences d'utilisation ne sont pas elevees (depots, ateliers). En cas d'exigences 
plus severes, on peut choisir une isolation rigide, pourvue sur sa face inferieure d'un pare-vapeur et 
sur sa face superieure d'une couche faisant office de sous-toiture. Sa resistance a la compression per- 
met de transmettre les charges provenant du revetement de toiture au travers de lambourdes. On peut 
done placer ces elements sur les pannes, assurant ainsi la continuite de l'isolation et du pare-vapeur 
(fig. 5.9(b)). 

Toiture inclinee a double tole 

Dans ce genre de toiture (fig. 5.9(c)), la tole inferieure doit offrir une bonne capacite portante. Ceci per- 
met d'avoir un ecartement des pannes important, ainsi qu'un report des charges provenant du revetement 
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® Panne (6) Tole superieure (couverture) (10) Sous-toiture 

(2) Isolation (7) Lambourde superieure (Tl) Lambourde inferieure 

(3) Plaque fibrociment (S) Cale ponctuelle @ Pare-vapeur 

(4) Isolation rigide (9) Espace de ventilation ([fj Tole inferieure 

(5) Lambourde 



14) Noyau isolant 



Fig. 5.9 Toitures inclinees. 



de toiture (tole superieure) au travers des lambourdes. Si Ton choisit d'incorporer une sous-toiture, deux 
niveaux de lambourdes sont alors necessaires. Les lambourdes creent egalement un espace de ventilation 
entre I'isolation et la tole superieure. La continuite de cet espace doit etre garantie par des details de 
construction adequats: prise d'air en pied de pan de toiture, faitiere ventilee, cales sous lambourdes, etc. 

Toiture inclinee en panneaux sandwiches 

Les panneaux sandwiches (fig. 5.9(d)) offrent I'avantage de rassembler en un seul element les trois 
roles principaux d'une toiture, soit le pare-vapeur, I'isolation et I'etancheite. Pourvus d'une bonne capa- 
cite portante en raison de I'effet mixte entre les toles et le noyau isolant (sect. 7.3), ces panneaux per- 
mettent un ecartement des pannes relativement grand et representent surtout un gain de temps apprecia- 
ble au montage. Le point faible de ces elements est I'etancheite des joints. Une tres grande attention doit 
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done etre portee a ce point, par exemple en renfor9ant rimpermeabilite des recouvrements longitudi- 
naux et transversaux au moyen de joints adhesifs et de vis de couture. 

5.3,6 Eclairage zenithal 
Conception 

L' eclairage zenithal est un moyen interessant d'utiliser la lumiere naturelle a Tinterieur d'une halle 
ou d'un batiment. Pour etre optimal, un tel dispositif d'eclairage naturel doit etre prevu des la concep- 
tion du batiment, conjointement aux questions energetiques (chauffage, ventilation, lumiere artificielle). 
Afin d'utiliser au mieux cette source de lumiere primaire, la conception d'un eclairage zenithal doit 
repondre a certaines regies. La principale est d'ordre geometrique (fig. 5.10) et pent s'exprimer de la 
maniere suivante: la largeur moyenne d'un volume eclaire de maniere zenithale devrait representer au 
moins la moitie de sa hauteur si Ton veut tirer un parti maximal de ce puits de lumiere. 




Fig. 5.10 Regie geometrique relative a un eclairage zenithal. 



Parmi les autres regies a respecter lors d'une telle conception, citons notamment les suivantes: 

• L'etancheite des joints se trouvant a la jonction entre les dispositifs d'eclairage zenithal et la toi- 
ture du batiment doit etre con9ue avec soins et demande une etude approfondie. 

• Tout local eclaire de maniere zenithale doit posseder un systeme de ventilation (naturelle ou arti- 
ficielle) adequat permettant de prevenir tout echauffement important. 

• Le coefficient de conductibilite thermique des elements en verre ou en thermoplastique consti- 
tuant la partie transparente d'un dispositif d'eclairage zenithal doit etre choisi sufiisamment eleve 
afin d'eviter la condensation. Le choix du type de materiau translucide necessite done une etude 
particuliere. Afin de prevenir toute formation d'humidite pres des elements d'eclairage zenithal, 
I'isolation thermique a I'endroit des joints doit etre con9ue avec soins. 

• Le rayonnement solaire direct des locaux de travail, bureaux, etc. doit etre limite, car il pent 
representer une gene considerable. 
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En general, il est possible d'integrer a tous les systemes d'eclairage zenithal des elements ouvrants 
destines a procurer une ventilation naturelle des locaux. De plus, ces ouvrants peuvent etre utilises 
comme evacuateurs de fumee en cas d'incendie. 

Types 

Les nombreux types d'eclairage zenithal peuvent etre groupes en cinq categories (fig. 5.11): 

• les bandes lumineuses, 

• les coupoles, 

• les lanterneaux, 

• les verrieres, 

• les vitrages de shed. 

Les bandes lumineuses (fig. 5.11(a)) consistent en des tron^ons d' elements translucides en matiere 
synthetique (polycarbonate, plexiglas) qui remplacent localement des toles profilees metalliques, pan- 
neaux ondules en fibrociment ou panneaux sandwiches. Le profil des elements translucides etant identi- 
que a celui des elements remplaces, les bandes lumineuses ainsi creees s'integrent parfaitement dans la 
toiture. Une grande attention doit etre portee au traitement des joints de transition afin d' assurer des 
recouvrements parfaitement etanches. De meme, en cas de toiture isolee a double tole, les problemes de 
condensation peuvent etre evites en garantissant I'etancheite a la vapeur d'eau du revetement interieur 
ou en creant une bonne ventilation de Tespace entre les deux peaux. 

Les coupoles (fig. 5.11(b)) sont des ouvertures ponctuelles pour eclairer I'interieur des batiments. 
511es sont en general considerees comme de bons pieges a lumiere. Les lanterneaux sont des fentes 
allongees (faitieres vitrees) ou une surelevation d'un toit a deux pans. Ces deux types d'eclairage sont 
generalement utilises dans les batiments a un etage. Les lanterneaux peuvent egalement etre efficaces 
pour eclairer le dernier niveau d'un batiment a etages multiples, des sous-sols, des entresols ou une cage 
d'escalier par exemple. Les formes geometriques des coupoles et lanterneaux sont diverses. Les puits de 
lumiere ponctuels peuvent etre pyramidaux ou spheriques alors que la section des fentes allongees pent 
etre triangulaire ou circulaire. 

Les verrieres (fig. 5.1 1(c)) representent un moyen d'eclairage zenithal de grande envergure. Ces par- 
ties d'ouvrage ont des dimensions importantes et recouvrent generalement des volumes, cours interieu- 
res ou espaces de distribution, ou se deroulent des activites communautaires. Elles sont le plus souvent 
congues pour des batiments profonds ou une source additionnelle de lumiere naturelle est desiree. Les 
verrieres peuvent etre planes - horizontales ou inclinees - ou courbes. 

Les vitrages de shed (fig. 5.1 1(d)) permettent un eclairage direct et indirect ainsi qu'une vision sur le 
ciel. Disposes au niveau de la toiture, ils sont generalement orientes au nord (dans Themisphere Nord!) 
et sont essentiellement utilises pour des batiments d'un seul etage comme par exemple les halles indus- 
trielles (sect. 3.4). 

Structure porteuse 

* 

Les coupoles, de plan carre ou circulaire, en general en polyester ou en verre acrylique moule, repo- 
sent sur une costiere en matiere synthetique avec ou sans noyau isolant. Cette embase repose elle-meme 
sur la poutraison metallique de la toiture (les pannes) par I'intermediaire de chevetres constitues de pro- 
files en L, C ou I. 
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(a) Bandes lumineuses (b) Coupoles et lanterneaux 




(c) Verriere (d) Vitrage de shed 

Fig. 5.11 Systemes d'eclairage zenithal. 



Les pans vitres des lanterneaux sont de simples vitrages reposant sur des chevrons metalliques. lis 
sont en general munis d'un dispositif d'ouverture automatique permettant la ventilation. 

Les verrieres reposent sur une ossature metallique complete. Selon les dimensions de I'ouverture 
zenithale, cette ossature est composee d'elements standard en acier tels que des fermes, des pannes et 
des chevrons. Les panneaux vitres, constitues generalement d'un verre trempe a I'exterieur pour resister 
a la grele et d'un verre feuillete a I'interieur, entre lesquels un espace tampon fait office d'isolation ther- 
mique, sont fixes, par I'intermediaire d'une menuiserie en acier ou en alliage d'aluminium, sur les che- 
vrons metalliques. 

Les vitrages de shed, verticaux ou inclines, font partie integrante de la construction de la toiture en 
shed dont ils constituent un des pans (sect. 3.4). lis sont realises de la meme fagon que les panneaux 
vitres de verriere. 
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5.4 Facades de halle 

5,4.1 Composition 

La composition d'une facade depend de sa conception structurale ainsi que de ses fonctions (por- 
teuse et protectrice). La figure 5.12 donne deux exemples de composition d'une facade de halle en char- 
pente metallique: d'une part une fa9ade legere et d'autre part une facade en elements lourds prefabri- 
ques. On y trouve les composants suivants, de I'interieur vers Texterieur: 

• Pour lafagade legere (fig. 5.12(a)): 

- I'ossature (montant de cadre ou de fa9ade), 

- le revetement interieur jouant le role d'element porteur plan (plateaux en tole profilee), 

- I'isolation thermique (panneaux isolants ou laine minerale), 

- le revetement exterieur jouant le role d'etancheite (tole profilee en acier prelaque). 

• Pour lafagade lourde (fig. 5.12(b)): 

- I'ossature (montant de cadre ou de fa9ade), 

- la plaque prefabriquee en beton (normal ou leger, avec ou sans isolation incorporee). 

II est egalement possible de remplir la facade par une ma9onnerie de briques ou de beton et, si sou- 
haite, d'y rapporter un bardage. Les fa9ades comprennent egalement les portes et les fenetres, ainsi que 
dans certains cas les contreventements verticaux de la halle. 

Nous n'allons traiter dans cette section que les fa9ades legeres metalliques (les bardages). Par analo- 
gic avec les toitures inclinees, on distingue trois types de bardages: le bardage simple peau, le bardage 
double peau et le panneau sandwich. On examine en premier lieu I'ossature de ces facades. 

5A2 Ossature de facade 

L'ossature d'une fa9ade de halle en charpente metallique (fig. 5.13) est constituee de montants et de 
filieres (ou lisses) en profiles lamines a chaud en forme de I, H, C, L ou T, ou de profils formes a froid en 
forme de I, C, L ou Z. Des Hemes ou des suspentes peuvent completer cette ossature. Si la peau inte- 
rieure du bardage est constituee de plateaux horizontaux, les filieres sont superflues. La presence de por- 
tes et fenetres implique une decoupe de la facade, qui doit alors etre appuyee a ces endroits sur une sous- 
structure porteuse. 

Les filieres et montants sont essentiellement sollicites par les elforts provenant de la facade soumise 
au vent. Leur role principal est de supporter cette derniere et de transmettre ces efforts a la structure 
principale (cadres). Les filieres sont des poutres flechies essentiellement selon leur axe fort sous I'effet 
du vent et selon leur axe faible sous I'effet du poids de la fa9ade (sect. 8.3). EUes sont en general conti- 
nues en prenant appui sur les montants de cadre (fig. 5.13(a)). Si les filieres sont disposees entre les 
montants, il s'agit alors de poutres simples appelees traverses (fig. 5.13(b)). 

Si la distance entre montants de cadre est grande (superieure a environ 7 metres), des montants inter- 
mediaires qui s'appuient en poutre simple au sol et sur la panne de rive peuvent s'averer necessaires (fig. 
5.13(c)). En cas d'absence de montants et pour eviter une trop forte sollicitation des filieres en flexion 
gauche, on peut prevoir des suspentes constituant des appuis intermediaires pour les sollicitations verti- 
cales (fig. 5.13(a)). L'ecartement des filieres et traverses depend de la portee et du type de bardage ou 
d'elements de fa9ade. Dans certains cas, il est possible de supprimer les filieres et de disposer le bardage 
ou les elements de fa9ade horizontalement, appuyes directement sur les poteaux et montants (fig. 
5.13(d)). Les filieres ont egalement d'autres fonctions porteuses: 
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(a) Fa9ade legere 




(b) Fagade lourde 



(T) Montant de cadre 

(2) Revetement interieur 

(3) Revetement exterieur 



(4) Fixation par boulon ou clou 

(5) Liaison par boulon ou rivet 

(6) Isolation 



(7) Joint thermique 



Plaque prefabriquee en beton 



(9) Suspension des plaques 



Fig. 5.12 Exemples de composition de facades de halle. 



• elles lient les montants de cadre entre eu\ et avec le contreventement longitudinal de fagade et 
assurent la stabilite des cadres hors de leur plan en reduisant la longueur de flambage des 
montants ; 

• elles transmettent au contreventement longitudinal de fagade une partie des efforts dus au vent 
agissant sur le pignon; 

• certaines d'entre elles constituent des barres du contreventement longitudinal de fagade. 

Les assemblages des filieres aux montants et a la structure principale sent realises tres simplement 
par des cornieres ou des toles pliees, boulonnees ou soudees. La figure 5.13 montre des exemples 
d' assemblage de filieres et de traverses sur des montants ainsi que 1' assemblage d'un montant de fagade 
sur la panne sabliere. 

Sur le pignon, les filieres et montants constituent un pan defer qui pent remplacer le cadre d'extre- 
mite (fig. 5.14). 
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Fig. 5.13 Ossatures de fa9ade de halle. 
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Fig. 5.14 Pan de fer d'un pignon de halle. 



5.4.3 Bardage simple peau (sans ou avec isolation) 

II s'agit d'une simple paroi en tole, composee de plaques profilees ou ondulees, en acier ou en alu- 
minium, dont les nervures peuvent etre disposees verticalement, obliquement ou horizontalement 
(fig. 5.15(a)). Ce bardage pent comporter des parties translucides ou transparentes, locales ou en bande. 
Les changements de materiau ou d'inclinaison des nervures ne peuvent se faire qu'au droit d'une filiere 
ou d'un montant. Ces elements de bardage sent fixes par des vis a la structure porteuse. Ce type de 
fagade peut etre isole en plagant des panneaux d' isolation entre les filieres (fig. 5.15(b)), ou mieux 
encore, pour eviter les ponts thermiques, contre la face exterieure des filieres, pour autant que Ton uti- 
lise un materiau resistant a la compression (fig. 5.15(c)). Ce genre de construction ne convient cepen- 
dant que pour des locaux de type halle de stockage ou atelier. Si la fagade est ma9onnee (brique ou 
beton), il est possible d'y fixer une paroi simple peau en tole profilee sur une ossature secondaire en bois 
ou en metal (lambrissage) permettant un reglage (fig. 5.15(d)). Une isolation peut etre inseree entre les 
deux parois auquel cas il faut veiller a toujours maintenir un espace de ventilation suffisant. 

5.4.4 Bardage double peau 

Une telle fa9ade est composee de deux parements en tole profilee, generalement de grande longueur, 
disposes de part et d' autre d'un materiau isolant. Le bardage double peau peut comporter des fenetres 
incorporees. La solution habituelle consiste a assembler le bardage sur place, plaque par plaque. 

La peau interieure est constituee de plateaux horizontaux fixes sur I'ossature metallique au moyen de 
clous ou de vis autoperceuses. La peau exterieure, constituee de toles profilees, est fixee directement sur 
les plateaux dont I'extremite des ailes est isolee au moyen de petits profiles en PVC, coupant ainsi par- 
tiellement le pont thermique (fig. 5.12(a)). En cas d'exigences elevees ou si les conditions climatiques 
sont rigoureuses, 1' isolation de telles facades doit etre renforcee. Pour ce faire, on met en oeuvre une 
couche d'isolation complementaire fixee de fagon continue devant les plateaux (fig. 5.16(a)). Les joints 
thermiques sont alors superflus. Des lambourdes fixees sur les ailes des plateaux permettent la fixation 
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(a) Bardage sur filieres 



(b) Bardage avec isolation 
entre les filieres 



(c) Bardage avec isolation 
contre les filieres 



(d) Bardage sur ma^onnerie 



(T) Tole profilee 
(2) Filiere 



(3) Isolation avec pare-vapeur 

(4) Espace de ventilation 



(5) Lambrissage bois 



Ma^onnerie 



(7) Lambrissage metal 
(double corniere) 



Fig. 5.15 Differents types de bardage simple peau. 

des toles de revetement exterieures en menageant un espace de ventilation. L'ecartement des lambour- 
des est dicte par des criteres de resistance de la tole exterieure. 



5.4.5 Panneau sandwich 

Un panneau sandwich se compose de deux toles en acier, plates ou nervurees, et d'une ame rigide 
isolante; il est colle sous pression ou realise par injection de mousse apres assemblage sous presse. Les 
chants du panneau peuvent rester nus (mousse apparente) ou etre renforces a I'aide de closoirs en bois, 
metal ou PVC. Les panneaux s'assemblent entre eux par emboitement lateral assurant une parfaite etan- 
cheite et isolation thermique (fig. 5.16(b)). 

Les panneaux sont en general prefabriques en usine. L'epaisseur des elements plats est de 40 a 60 mm 
alors que celle des elements nervures est de 30 a 100 mm. La largeur d'un element est generalement com- 
prise entre 0.9 et 1.6 m. La longueur maximale des elements emboutis est de I'ordre de 5 m, celle des ele- 
ments profiles atteignant 15 m. En general, on cherche a limiter le poids de ces elements par le choix de 
dimensions judicieuses, compte tenu du fait que la mise en place de ces panneaux se fait le plus souvent a 
la main et que T intervention de moyens de levage mecanises entraine des couts et des complications non 
negligeables. Les panneaux sont fixes sur la structure porteuse par des vis ou des crochets. Etant donne la 
collaboration structurale des differents composants, ['isolation (mousse expansee) participe a la rigidite du 
panneau. Elle contribue en particulier a augmenter sa resistance au cisaillement (sect. 7.3). 
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(a) Bardage double peau a isolation renforcee 



(b) Panneaux sandwiches 



(T) Montant de cadre ou de fa9ade (6) Tole profilee (pose horizontale) 

(2) Plateau de bardage (T) Profile C 

(3) Isolation (s) Joint thermique 

(4) Isolation conaplementaire (9) Larmier 

(5) Lambourde bois @ Attache 

Fig. 5.16 Bardage double peau et panneaux sandwiches. 

II est egalement possible de fabriquer sur mesure des panneaux a assemblage simple pour des projets 
specifiques. L'epaisseur des faces exterieures de ces produits se situe entre 0.5 et 2.0 mm. La taille des 
panneaux est limitee par les machines de production permettant de realiser le formage ou Temboutis- 
sage des toles d'acier. Dans de telles solutions, les toles d'acier ne sont pas solidaires de 1' isolation, qui 
n'a alors aucune fonction structurale. 



(TT) Tole profilee 

@ Mousse polyurethanne 

(Q) Joint d'etancheite 

(Q) Joint plastique 

(|3) Profile plastique 



5.5 Facades de batiment 

5.5.1 Types de facade 

Les fagades peuvent etre distinguees selon leur structure architectural et selon le materiau principal qui 
les compose. Dans cet ouvrage consacre aux charpentes metalliques, nous considerons que les fegades sont 
non porteuses, c'est-a-dire qu'elles ne jouent pas le role de support pour la structure porteuse principale. 
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Du point de vue de leur structure architecturale, on distingue les types suivants: 

• Les fa9ades a bandes horizontales (fig. 5.17(a)). Leurs propres elements porteurs sont des bandes 
situees dans la zone des alleges et des linteaux. Entre deux bandes porteuses se situent les bandes 
vitrees non porteuses. 

• Les fa9ades a bandes verticales (fig. 5.17(b)). Les montants constituent les elements porteurs de 
la fa9ade, ecartes de la largeur d'une fenetre; ils peuvent egalement faire partie du systeme por- 
teur vertical du batiment. 

• Les fa9ades en panneaux (fig, 5.17(c)). La fa9ade est divisee en panneaux de la hauteur d'un 
etage et de la largeur d'une fenetre. 

• Les facades rideaux (fig. 5.17(d)). Ce sont des elements ininterrompus, sans elements porteurs 
secondaires, disposes devant la structure porteuse, couvrant plusieurs travees et plusieurs etages. 
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(a) Facade a bandes horizontales 



(b) Facade a bandes verticales 
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(c) Facade en panneaux 



(d) Facade rideau 



Fig. 5.17 Structure architecturale de la fafade. 



Du point de vue du materiau, la composition d'une fa9ade depend de sa conception structurale ainsi 
que de ses fonctions (porteuse et protectrice). L' ensemble des fa9ades envisageables avec une ossature 
primaire en acier comprend les placages de briques, de pierre, les panneaux de beton (prefabriques ou 
realises sur le chantier), les bardages metalliques plats ou nervures, les panneaux composites et les pan- 
neaux de verre. On distingue ainsi les fagades lourdes et Icsfagades legeres. 



5.5.2 Facades lourdes 



Cette categorie comprend Its fagades panneaux en beton prefabrique, les chassis preassembles sup- 
portant tous les elements constituant la fa9ade et les fagades en magonnerie. 
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Facades panneaux 

II s'agit en general de fa9ades comprenant plusieurs couches mises en place les unes apres les autres 
ou de panneaux multicouches prefabriques. Le panneau interieur est I'element porteur principal de la 
facade, fixe directement sur I'ossature du batiment. II est en general en beton (normal ou leger) prefabri- 
que en usine ou eventuellement sur le chantier. U utilisation du beton leger permet de reduire le poids de 
I'element (jusqu'a 50%) et d'ameliorer les caracteristiques thermique et acoustique de I'enveloppe. La 
fixation des elements est realisee par des cornieres et des boulons en acier inoxydable prescelles. Les 
joints horizontaux et verticaux entre les elements sont realises avec du mastic ou un materiau plastique 
bitume assurant I'etancheite a I'air. Sur ces panneaux est collee au chantier la couche d'isolation thermi- 
que en laine de verre ou en materiau synthetique. La couche exterieure de la fagade est realisee a I'aide 
de panneaux en fibrociment ou en metal assurant la protection contre les agents exterieurs (essentielle- 
ment la pluie). Ces composants sont en general prefabriques en usine et assembles aux panneaux por- 
teurs a I'aide de cornieres et de boulons traversant I'isolation thermique. 

La tendance actuelle est de realiser une peau exterieure integrant un systeme de drainage de I'eau. 
Pour cela, les panneaux possedent une configuration geometrique particuliere sur les bords de fa^on a 
recolter I'eau et a I'evacuer via un reseau interne a la fagade. Ce systeme appele rain-screen evite le 
ruissellement incontrole de I'eau de pluie sur I'enveloppe. 

La figure 5.18 donne un exemple de fagade de batiment en panneaux dans laquelle on trouve les 
composants suivants, de I'exterieur vers I'interieur: 

• I'etancheite (tole emboutie en alliage d'aluminium eloxe), 

• I'isolation thermique (laine minerale), 

• I'element porteur plan (element en beton prefabrique), 

• I'ossature (les poteaux et le plancher). 

Chassis preassembles 

Ces panneaux, autoportants, ne necessitent aucune ossature secondaire. II s'agit d'elements prefabri- 
ques de hauteur egale a celle d'un etage, munis de joints de dilatation' et fixes directement aux dalles du 
batiment (fig. 5.19) ou a la poutraison. lis sont composes de I'ensemble des constituants d'une fagade, 
I'objectif recherche etant le regroupement de toutes les fonctions au sein d'un element unique. Le poids 
total d'un tel element prefabrique se situe entre 5 et 10 tonnes. Les dimensions usuelles de ces panneaux 
sont indiquees sur la figure. 

Les types de grands panneaux les plus utilises a I'heure actuelle sont les panneaux sandwiches, ou 
deux plaques de beton enserrent un materiau specifique de haute qualite isolante et les panneaux plats 
de beton plein ordinaire completes par une isolation exterieure et un bardage. De nos jours, la tendance 
est a la creation d'un panneau comprenant un voile exterieur librement dilatable. Ce systeme est assimi- 
lable a celui du panneau plein porteur (10 cm d'epaisseur) avec isolation sous bardage, ce dernier etant 
dans ce cas une plaque de beton de 6 cm d'epaisseur environ. La liaison entre la plaque et le panneau 
plein, a travers I'isolation, est realisee par des pattes, des epingles, des tubes ou des treillis d' acier. Avec 
un tel systeme, I'isolation thermique est quasi continue et les ponts thermiques sont minimises, amelio- 
rant ainsi I'isolation de telles enveloppes. 

Afin d' assurer une etancheite totale de la fagade, il est indispensable de concevoir des joints de panneau 
au profil adequat et d'utiliser des garnitures capables de suivre les mouvements eventuels de I'enveloppe. 
Generalement on adopte un joint ouvert dont la configuration geometrique empeche toute infiltration capil- 
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(T) Tole emboutie en aluminium eloxe 

(2) Vide d'air, profil de sous-construction 
et drainage vertical 

(3) Isolation thermique (laine minerale 100 mm) 



4) Elements prefabriques en beton, ep. 140 mm 

(5) Profil de fixation et drainage horizontal 

(6) Goujon de suspension 

(7) Plancher intermediaire (dalle mixte) 

(8) Poteau (profile caissonne) 



^ _ s 

Fig. 5.18 Exemple d'une fafade de batiment avec panneaux prefabriques en beton (batiments de I'EPFL, 1^^^ etape). 




Fig. 5.19 Panneau lourd prefabrique. 
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laire. L'etancheite a I'air, indispensable afin d'eviter un entrainenaent d'eau par le vent, est assuree par un 
bain de naortier, souvent arrete sur un joint ecrase en mastic ou en mousse de plastique bitumine. 



Facades en ma^onnerie 

Ces fa9ades sont generalement composees de deux voiles de briques, I'un, exterieur, filant devant les 
planchers et les poteaux, I'autre, interieur, s'appuyant sur les dalles et permettant la fixation du voile 
exterieur (fig. 5.20). Les elements de fixation sont con9us de fa9on a permettre les mouvements relatifs 
entre le voile exterieur et le voile interieur. La liaison entre I'enveloppe de briques et la structure pri- 
maire en acier est realisee avec des pieces metalliques au profil particulier. Ces dernieres sont soudees 
ou boulonnees aux poutres des planchers et scellees au voile exterieur. Ces pieces particulieres consti- 
tuent des ponts thermiques, contribuant a la formation eventuelle de condensation, done de corrosion; 
en consequence, elles doivent etre realisees en acier inoxydable. 

L'espace compris entre les deux voiles est rempli par un isolant thermique et un pare-vapeur. II sub- 
siste neanmoins un vide d'air permettant la ventilation naturelle de la fa9ade. Afin de garantir une bonne 
durabilite de I'enveloppe, il est necessaire de reduire au minimum les contacts entre la brique et I'ossa- 
ture metallique au moyen de couches de separation. En effet, I'eau contenue dans le mortier utilise pour 
lier les briques entre elles pent aussi creer des zones humides favorisant la corrosion des composants en 
acier en cas de contact direct. 



profil de 
fixation 



vide d'air 



isolation avec 
pare-vapeur 




voile 
exterieur 




voile 
interieur 



Fig. 5.20 Fa9ade en ma9onnerie. 



Fixation des facades 

Les fa9ades transmettent leurs forces verticales (poids propre) et horizontales (action du vent) a la 
structure porteuse du batiment, a savoir les dalles, les poutres de plancher ou les poteaux metalliques. 
Les points de fixation ou sont transmises ces forces doivent etre clairement definis et, dans la mesure du 
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possible, visitables. Les poutres metalliques du plancher, qu'elles soient paralleles ou perpendiculaires a 
la fa9ade, offrent des possibilites ideales de fixation par boulonnage ou soudage des elements d'assem- 
blage. Les poteaux places a I'interieur offrent egalement de bonnes possibilites de fixation. La figure 
5.21 presente trois exemples de fixation de panneaux de facade: 

• Fixation sur la dalle (fig. 5.21(a)). La fixation est realisee a I'aide de cornieres a trous oblongs 
boulonnees sur des rails d'ancrage prevus aussi bien dans le panneau que dans la dalle. 

• Fixation sur les poutres du plancher (fig. 5.21(b)). Le panneau, comportant des rails d'ancrage, 
est boulonne sur I'ame d'une solive de rive en profile C parallele a la facade. 

• Fixation sur les poteaux metalliques (fig. 5.21(c)). L'element prefabrique en beton est boulonne 
sur le poteau, situe en retrait de la facade, par Tintermediaire d'une console. 




(a) Fixation sur dalle (b) Fixation sur poutre (c) Fixation sur poteau 

Fig. 5.21 Fixation des fagades. 

5.5.3 Facades legeres 

Les fafades legeres ont fait I'objet de nombreux developpements au cours de ces dernieres annees. 
Actuellement ce sont les panneaux composites legers qui sont majoritairement utilises. Les bardages en 
acier ont la preference des constructeurs d'aujourd'hui car ils possedent un rapport rigidite/masse tres 
interessant et une resistance au feu elevee par rapport aux autres metaux comme 1' aluminium ou le zinc. 

Ces fa9ades, formees d'elements raccordes entre eux par des joints, sont generalement fixees sur la 
face exterieure de la structure porteuse du batiment, leur poids propre et la pression ou la depression du 
vent etant transmis a cette structure par des attaches. On peut distinguer deux types de facades legeres: 
Its fagades metalliques et Its fagades en verre. 

Facades metalliques 

Selon le mode de construction, on distingue trois categories de facades metalliques legeres: 

• les facades montees sur grille ou sur montants, 

• les fa9ades montees en panneaux, 

• les bardages. 
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Les bardages ayant deja ete traites dans la section 5.4 se rapportant aux fa9ades de halle, seules les 
deux premieres categories seront developpees ci-apres. 

Facades montees sur grille ou sur montants. Ce mode de construction s' applique aussi bien aux 
fa9ades rideaux suspendues devant les planchers (fig. 5.22(a)), qu'aux fa9ades inserees entre les plan- 
chers, visibles a I'exterieur, ou en retrait (fig. 5.22(b)), avec dalles en porte-a-faux constituant balcons 
ou passerelles. Les montants porteurs de la fa9ade peuvent done etre exterieurs (visibles), incorpores a 
la fa9ade ou places derriere elle. Des traverses intermediaires peuvent etre placees entre les montants au 
cas ou les panneaux ont une hauteur inferieure a la hauteur d'etage, ce qui constitue alors une grille. II 
est aussi possible d'utiliser les poteaux de I'ossature comme montants de fa9ade. Ce reseau de profiles 
en acier permet de porter les elements de fa9ade realises avec des panneaux metalliques en alternance 
avec des surfaces vitrees et de transmettre la pression ou la depression du vent a la structure porteuse. 
De maniere generale, seuls les montants et les traverses sont lies a la structure du batiment. L' aspect 
architectural, I'esthetique d'une telle fa9ade est done dictee par la trame de la grille porteuse. 

Ces fa9ades peuvent etre montees element par element ou par cadres prefabriques. Le procede de 
montage element par element necessite un ordre precis d'execution; 

• montage et ajustage des constituants principaux de la grille, 

• fixation des elements secondaires sur les precedents, 

• fixation des panneaux pleins et des menuiseries sur la grille. 

Ce procede facilite le transport des elements de fa9ade mais demande des temps de montage impor- 
tants. Afin d'accelerer I'execution d'une telle enveloppe, les constructeurs ont developpe le systeme de 
cadres prefabriques. On parle de cadre lorsque les raidisseurs verticaux (montants) et horizontaux (tra- 
verses) sont assembles a I'usine formant ainsi des supports independants juxtaposes les uns aux autres 
lors du montage sur le chantier. La prefabrication en atelier est done plus ou moins complete allant des 
cadres entierement equipes jusqu'aux cadres nus qui, poses sous cette forme, re9oivent seulement sur le 
chantier les alleges et les menuiseries. 

Facades montees en panneaux. Les fa9ades legeres sont aussi realisees a I'aide de panneaux hauts 
d'un etage (fig. 5.22(c)) ou d'un demi-etage et fixes directement sur I'ossature primaire a I'aide de cor- 
nieres et de boulons. Ces panneaux assurent simultanement la fermeture de la fa9ade et la transmission 
de leur propre poids et de la pression du vent a la structure principale; ils ne necessitent done pas de 
sous-structure porteuse. Les chassis de fenetre sont solidaires des panneaux. Ces elements sortent done 
de Tusine completement acheves et equipes des dormants de fenetre. Les mouvements horizontaux des 
dalles sont absorbes par les joints elastiques entre panneaux. Les variations dimensionnelles vertieales 
sont compensees par une ovalisation des trous recevant les boulons de fixation. 

Facades en verre 

Ces fa9ades sont composees uniquement de panneaux de verre transparent, teinte ou opaque, assu- 
rant la transmission de la pression du vent a la structure porteuse et la protection eontre les agents exte- 
rieurs (eau, temperature, lumiere). On distingue deux categories de fa9ades en verre: 

• les fa9ades a peau unique (fig. 5.23(a)), 

• les fa9ades a peau multiple (fig. 5.23(b)). 
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(a) (b) (c) 



Fig. 5.22 Fa9ades montees sur grille, sur montants ou en panneaux. 




Fig. 5.23 Fa9ades en verre. 

Pour Its fagades a peau unique, un dispositif d'obscurcissement est place a I'interieur ou a I'exte- 
rieur de la peau. Pour Its fagades a peau multiple, le systeme de controle solaire est generalement dis- 
pose entre les voiles de verre. Les dimensions usuelles des panneaux de verre sont les suivantes: 

• largeur:1.0 a 2.0 m, 

• hauteur: 1.0 a 3.0 m, 

• epaisseur: 5 a 20 mm. 

Types de verre. II existe actuellement de nombreuses varietes de verre dont les caracteristiques per- 
mettent de repondre aux exigences propres a un ouvrage specifique. Pour les applications dans le 
domaine du batiment, on peut citer notamment: 

• Les verres de base contenant de I'oxyde de fer. 

• Les verres teintes possedant des ajouts d'oxydes metalliques. 
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• Les verres securises dont on distingue trois groupes principaux: 

- les verres armes, comportant un treillis d'arniature noye dans la niasse, dont le but est 
d'empecher la rupture du panneau en gros eclats tranchants; 

- les verres trenipes, ayant subi un traitement thermique augnientant la resistance a la traction 
du verre d'un facteur 3 a 4; la rupture d'un tel verre se produit par petits eclats sur toute la sur- 
face du panneau; 

- les verres feuilletes, constitues de deux ou de trois couches de verre normal ou trenipe coUees 
sur un ou respectivenient deux filnis intercalaires en niatiere synthetique resistant au 
dechirement; ces verres offrent une tres bonne resistance aux chocs et a la flexion; grace au filni 
intercalaire, la rupture d'un panneau n'entraine qu'une faible projection d'eclats; en conse- 
quence, ces verres sont bien adaptes pour les verrieres et les fagades de batiment. 

Sur ces verres de base peuvent etre ajoutes des revetements de surface particuliers niodifiant les pro- 
prietes physiques (essentiellement optiques, coninie un effet miroir par exemple). 

Les facades de batiment en verre sont generalement congues comme des facades rideaux. Leur ossa- 
ture est composee de montants et de filieres passant devant la structure porteuse du batiment et dont la 
liaison avec cette demiere est realisee au niveau des planchers. Ce type d'ossature secondaire est identi- 
que a celui decrit pour les facades de halles. 

Un nouveau type d'enveloppe en verre, contrastant avec la solution traditionnelle de la facade rideau, 
est actuellement en pleine expansion. II s'agit du verre structural developpe par le trio d'architectes 
Rice-Francis-Ritchie (RFR) au debut des annees 1990. A titre d'exemple, la figure 5.24 presente I'enve- 
loppe des Serres de la Villette a Paris (Cite des Sciences et de I'lndustrie) [5.7] composee d'une ossature 
tubulaire, de raidisseurs a cables et du verre avec son systeme de suspension. 

Fixation des facades en verre. Lorsque I'enveloppe de verre est de type facade rideau, la methode 
frequemment utilisee consiste a poser des menuiseries completes, c'est-a-dire avec chassis ouvrants et 
dormants, dans la grille constitute des filieres et des montants. L'etancheite des joints entre ces elements 
est effectuee avec des produits injectes ou des constituants en matiere plastique. Leurs proprietes les 
rendent aptes a s'adapter aux mouvements des elements sans qu'il y ait defaut d'etancheite. 

Les verres doivent etre maintenus exempts de toute contrainte exteme. lis doivent etre simplement 
appuyes sur deux tasseaux. En cas de verres inclines, une etude detaillee du systeme d'appui doit etre 
effectuee pour tenir compte des deformations hors plan. Dans 1' exemple du verre structural de la figure 
5.24, deux genres de pieces metalliques assurent la totalite de la fixation: 

• la piece de suspension qui permet de transferer le poids du verre dans T ossature tubulaire; 

• les pieces de liaison a un, deux ou quatre points, situees aux coins des panneaux de verre, dont le 
role est de lier ces derniers aux raidisseurs a cables. 

Ces pieces sont generalement constitutes de composants en acier inoxydable obtenus par moulage. 
Les joints entre les panneaux de verre sont realises avec du silicone extrude. 

5.6 Tolerances et deformations 

En plus de la connaissance des efforts a transmettre et des materiaux mis en oeuvre, la conception 
d'une facade exige, lors du montage, la prise en compte des tolerances dimensionnelles de fabrication, 
et, en service, la prise en compte des deplacements relatifs entre les points de fixation des elements de 
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Fig. 5.24 Exemple de verre structural, tire de [5.7]. 

facade et la structure porteuse du batiment, ainsi que des mouvements relatifs des elements de facade 
entre eux. 

5.6.1 Tolerances dimensionnelles 

Les tolerances sont les ecaits acceptables entre les dimensions theoriques et les dimensions reelles 
du support (ossature metallique, dalle en beton) et des elements d'enveloppe a fixer. Lors du montage 
des facades, les pieces de fixation doivent done etre capables de compenser les tolerances dimensionnel- 
les dans toutes les directions. La figure 5.25(a) presente un exemple de fixation d'un element de facade 
permettant de compenser ces ecarts. 

Un autre probleme de compensation des tolerances concerne la fixation d'un bardage constitue de 
panneaux metalliques lisses sur un mur en ma^onnerie ou en beton. La fagade doit etre montee avec des 
tolerances tres faibles - un defaut de rectitude de quelques millimetres suffit, par effet de reflexion dif- 
ferencie de la lumiere, a rendre son aspect inacceptable - alors que la magonnerie est mise en oeuvre 
avec des tolerances beaucoup plus grandes. La solution consiste a fixer les panneaux contre le mur par 
I'intermediaire de deux profils en equerre (fig. 5.25(b)). La premiere corniere est fixee contre le mur. La 
deuxieme corniere est posee et fixee sur la premiere au moyen de vis autotaraudeuses, apres avoir ete 
reglee de fagon parfaitement rectiligne, prete a recevoir le revetement de fagade. 
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Fig, 5.25 Fixations de fafade avec possibilites de reglage. 



5.6.2 Deformations 

Les deplacements relatifs d'un point de fixation de la facade par rapport a un autre sont les suivants: 

• Deplacement horizontal des dalles du a la dilatation thermique. La modification de la longueur 
des planchers intermediaires n'est pas tres importante pour la facade, la variation de la tenapera- 
ture a Tinterieur des batiments etant generalement faible. Les deformations de la toiture peuvent 
par contre etre plus grandes, ce qui necessite une etude plus approfondie des elements de fa9ade 
en liaison avec le toit. 

• Deplacement vertical des planchers sous Teflfet des charges (fig. 5.26(a)). La modification de la 
distance verticale entre planchers en fa9ade pent etre grande, surtout en cas de dalle en beton 
(deformation a long terme due au fluage). Ces fleches differentielles peuvent etre particuliere- 
ment importantes en cas de porte-a-faux, une deformation angulaire du nez de la dalle pouvant 
egalement se produire (fig. 5.26(b))- 

• Deplacement horizontal des planchers du a la poussee laterale du vent. Ces deformations d'en- 
semble du batiment n'affectent en general les fa9ades que dans le cas des immeubles de grande 
hauteur. 

Des deformations de la fa9ade elle-meme, dues aux differences de temperature entre I'interieur et 
Texterieur du batiment, peuvent egalement donner lieu a des deplacements relatifs des points de fixa- 
tion. En eflfet, les fa9ades metalliques exterieures peuvent etre exposees a des variations de temperature 
allant de -30°C a +80°C, alors que les parois interieures subissent de faibles variations (+15°C a 
+25^C). Les elements qui constituent la fa9ade (poteaux, traverses, profils de cadre, panneaux, vitrage, 
etc.) subissent done de fortes variations de longueur selon leur position dans la fa9ade. Certains ele- 
ments traversants ont des temperatures diflferentes sur chaque face, ce qui provoque leur courbure. 

A part ces deformations d'origine thermique, les elements de la fa9ade sont soumis a la pression du 
vent qui provoque des deformations angulaires par flexion. Ces deformations doivent etre superposees 
aux deplacements relatifs des points de fixation situes sur le batiment. 
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Fig. 5.26 Fleches differentielles des dalles en facade. 



Les assemblages des elements de fagade sur la structure porteuse doivent done etre congus et dimen- 
sionnes de fagon a permettre les deplacements relatifs et les deformations. Si la fagade est fixee rigide- 
ment a I'ossature, elle subit des contraintes mecaniques dont il faut tenir compte dans le dimensionne- 
ment de ses elements. 

Les joints de dilatation entre elements de fagade doivent pouvoir absorber les deplacements relatifs 
entre points de fixation. Dans les fagades metalliques, le frottement entre elements du aux deplacements 
relatifs, en general d'origine thermique, pent produire un bruit genant qui pent etre evite par des fourru- 
res en matiere plastique. 
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6.1 Introduction 

Pour effectuer le dimensionnement d'une structure, il est necessaire d'appliquer les principes defi- 
nissant de fa9on claire les verifications a effectuer pour garantir son aptitude au service et sa securite 
structurale. Comme les chapitres suivants (chap. 7 a 15) traitent du dimensionnement des constructions 
metalliques ou mixtes, le but du present chapitre est de rappeler ces principes donnes dans le TGC 
volume 10 et de preciser les charges et les actions a considerer pour le domaine des halles et des bati- 
ments. Apres avoir rappele les principes des differentes verifications a effectuer (sect. 6.2), nous mon- 
trons la fagon dont les charges sont definies en Suisse, dans la norme SIA 160, et en Europe, dans les 
Eurocodes. II ne s'agit pas de recopier fidelement ces normes, mais de donner les renseignements neces- 
saires sur les charges et actions a prendre en consideration dans I'application des principes de dimen- 
sionnement. Les charges et actions suivantes sont abordees: 

• Section 6.3, Charges permanentes (poids de la structure porteuse et des elements non porteurs). 

• Section 6.4. Charges pendant la construction. 

• Section 6.5. Charges utiles dans les batiments (locaux, entrepots, parkings, etc.). 

• Section 6.6. Actions climatiques (neige, vent et temperature). 

• Secfion 6.7. Actions dues aux ponts roulants. 

• Section 6.8. Actions accidentelles (choc, incendie et seisme). 

La section 6.9 presente des exemples de conception et de predimensionnement de la structure por- 
teuse d'une halle industrielle et d'un batiment, ainsi que de determination des charges et actions qui les 
soUicitent. Ces exemples serviront de base a tons les exemples numeriques d'analyse et de verification 
donnes dans cette partie dimensionnement du present volume. Enfin une annexe A 6.1 donne quelques 
regies empiriques pour le predimensionnement des elements porteurs de halles et batiments a charpente 
metallique. 



6.2 Principes de dimensionnement 

6.2.1 Buts a atteindre 

Lors de chaque projet de construction, les buts a atteindre peuvent, de fagon generale, se definir ainsi : 

• fournir au maitre de I'ouvrage une construction qui reponde a ses attentes concernant I'utilisation 
qu'il veut en faire, 

• garantir aux utilisateurs de cette construction un niveau de securite adequat. 

Ces deux buts generaux ne pourront etre atteints que s'il y a une bonne definition des taches et une 
bonne transmission des informations entre les differents intervenants. Ceci pent etre mis en evidence en 
examinant les etapes suivantes du processus de construction (fig. 6.1): 

• Au debut de la phase de planification de I'ouvrage, un dialogue entre le maitre de Touvrage, 
d'une part, et I'architecte et/ou I'ingenieur, d'autre part, doit avoir lieu pour preciser I'utilisation 
souhaitee de la construction projetee. D'entente avec I'ingenieur, un plan utilisation est alors 
etabli (TGC vol. 10, §2.3.3). 

• L'ingenieur est ensuite responsable, avec I'architecte, de la definition d'un plan de securite 
(TGC vol. 10, § 2.4.3), ainsi que celle des plans qui serviront de base a I'execution de I'ouvrage. 
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Un programme de contrdle pour I'execution sera egalement etabli, afin d'avoir les moyens de 
s'assurer que Texecution est conforme a ce qui a ete exige. 

• Lors de la reception de la construction par le maitre de I'ouvrage, un programme de surveillance 
et d'entretien lui est remis, afin qu'il soit conscient des regies d'utilisation necessaires pour res- 
pecter les plans d'utilisation et de securite prealablement definis. 

La representation schematique du processus de construction et des documents d'organisation evo- 
ques ci-dessus (fig. 6.1) met en evidence que les reflexions necessaires pour garantir Taptitude au ser- 
vice et la securite structurale d'une structure concernent: 

• differentes personnes, a savoir le maitre d^ I'ouvrage, Tarchitecte, Tingenieur, d'eventuels spe- 
cialistes ainsi que certaines administrations, 

• differents actes: la conception, la planification, le dimensionnement, I'execution, le controle et 
I'utilisation, 

• divers documents dans lesquels les elements de decision sont consignes: plan d'utilisation, plan 
de securite, programme de controle, programme de surveillance et d'entretien. 



MAITRE 
DE 

L'OUVRAGE 
Exigences 



ARCHITECTE ETINGENIEUR 
Eormation professionnelle 



Plan 
d'utilisation 



CONCEPTION 



r 



I 



J 



DIMENSIONNEMENT 



T 




1 


EXiCCUTION 


Programme 
de controle 









UTILISATION 



7 



Programme 
de surveillance 
et d'entretien 



Fig. 6.1 Representation schematique du processus de construction et des documents d'organisation. 

Le contenu des plans d'utilisation et de securite est aborde plus en detail dans les paragraphes 2.3.3 
et 2.4.3 du TGC volume 10. La suite de cette section contient quelques complements d'explication sur 
les exigences relatives a 1' aptitude au service et a la securite structurale. 

Les Eurocodes utilisent la notion d'etats limites pour caracteriser les etats au-dela desquels la 
structure ne satisfait plus aux performances exigees. Uetat limite ultime (ELU) correspond a la securite 
structurale et Vetat limite de service (ELS) a V aptitude au service, Terminologie mise a part, les princi- 
pes enonces sont semblables. Les combinaisons d' actions donnees dans les Eurocodes sont censees cor- 
respondre aux dijferentes situations de projet a prevoir pour la structure, qui doivent etre examinees 
successivement et qui necessitent des justifications separees. Ce sont: 

• les situations durables, qui font reference aux conditions d'utilisation normales, 

• les situations transitoires, qui font reference a des conditions temporaires applicables a la struc- 
ture, par exemple lors de son execution ou de reparations, 
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• les situations accidentelles, qui font reference a des conditions exceptionnelles applicables d la 
structure ou d son exposition, par exemple d un incendie, une explosion, un choc, 

• les situations sismiques, qui font reference d des conditions exceptionnelles applicables d la 
structure lors de tremblements de terre. 

Plan d'utilisation 

Le maitre de I'ouvrage ayant defini les exigences auxquelles I'ouvrage a realiser devra repondre 
pour I'usage qu'il en sera fait, I'architecte ou Tingenieur envisage toutes les situations a considerer pour 
garantir une bonne aptitude au service. II reunit ces considerations dans un document appele plan d' uti- 
lisation contenant par exeniple : 

• la duree de service prevue, 

• les etats d'utilisation, 

• les exigences relatives a T aptitude au fonctionnennent, a la durabilite et a T aspect de la structure, 

• les mesures prevues, 

• les hypotheses de calcul les plus innportantes. 

Les mesures a prendre peuvent etre de diverses natures, telles que par exemple: 

• le choix d'un materiau approprie, 

• le choix judicieux des dispositions pratiques et des details de construction, 

• la verification par le calcul, 

• une execution soignee et conforme aux plans, 

• une surveillance et un entretien appropries. 

Comme on le voit, la verification par le calcul n'est qu'une mesure parmi d'autres permettant de 
garantir T aptitude au service. 

Plan de securite 

L'etape suivante dans le processus de construction est Tetablissement d'un plan de securite. Ce plan 
contient les reflexions de Tingenieur concernant les menaces pesant sur la structure porteuse (appelees 
situations de risque) resultant de Tutilisation prevue ainsi que les mesures respectives a prendre pour 
assurer la securite exigee. Le plan de securite pent contenir par exemple: 

• les situations de risque, 

• les mesures prevues, 

• les qualites du sol de fondation considerees, 

• les principales hypotheses de calcul (systeme de stabilisation, conditions d'appui), 

• les risques acceptes. 

II s'agit alors d'envisager les mesures suivantes: 

• agir a Torigine du risque (par exemple Teliminer, le reduire, limiter ses effets), 

• prevoir des surveillances, des controles, des systemes d'alarme, 

• calculer et dimensionner afin d'avoir une capacite portante suffisante, 

• accepter un risque (chute d'un avion, par exemple). 



190 



CHARPENTES METALLIQUES 



La verification par calcul (ou dimensionnement) est Tune des mesures importantes a prendre pour 
garantir la securite de la structure porteuse. Elle peut conduire a reconsiderer certaines mesures envisa- 
gees ou montrer la necessite de completer les mesures initialement prevues. 



6.2.2 Aptitude au service 

Lorsque I'aptitude au service doit etre controlee au moyen d'un calcul, il s'agit de verifier si la struc- 
ture porteuse presente un comportement qui se situe dans les limites convenues entre le maitre de 
I'ouvrage et ses mandataires ou dans celles fixees par des normes. Ces limites peuvent notamment se 
rapporter : 

• a la fissuration, 

• aux deformations, 

• au glissement des assemblages, 

• aux vibrations- 

La verification par le calcul de I'aptitude au service consiste alors, de fa^on generale, a controler que 
la condition suivante est satisfaite: 

KSser) ^ ilim (6.1) 

i{Sser) ' valeur calculee avec la sollicitation de service Sser 

ilim • valeur limite convenue dans le plan d' utilisation ou definie dans une norme 

La sollicitation de service ^^^^peut s'exprimer de fa^on generale par la formulation suivante: 

S Qserjong) (6.2) 
Gfn : valeur moyenne du poids propre de la structure porteuse 

Qsencourt - valeur de courte duree d'une action variable (il s'agit de la part de Taction pouvant 

etre presente pendant une periode restreinte) 
Z Qserjong ' somme des valeurs de longue duree des actions (il s'agit soit d'actions permanentes 

soit d'actions variables agissant pendant une longue periode) 

Les valeurs limites dependent du type de construction et du type d'element de construction. En ce 
qui conceme les deplacements, elles sont en general donnees sous forme de valeurs limites indicatives 
des fleches dans les normes de construction. En ce qui concerne les vibrations, il faudra eviter la mise en 
resonance de la structure en prevoyant des dispositions de construction adequates. Les normes propo- 
sent aussi des valeurs de frequence propre a eviter pour les ouvrages susceptibles d'etre mis en vibration 
sous I'effet de mouvements rythmiques. 

Selon VEurocode 7, la verification de V aptitude au service consiste a satisfaire la condition: 

Ed<Cd (6.3) 



Ed .* valeur de calcul de I'effet des actions determinee sur la base d'une combinaison 
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: valeur nominale oufonction de certaines valeurs de calcul des proprietes des materiaux liees 
aux effet de calcul des actions considerees 



Pour les structures de bdtiment, VEurocode 1, partie 7, donne deux combinaisons d' actions simpli 
fiees a prendre en compte pour les etats limites de service: 



a) situations de projet avec une seule action variable Qi^\ : 

7>1 



(6.4) 



b) situations de projet avec deux actions variables Qid ou davantage 

S Gkj " + " 0.9 S Qki 

i>l j>l 



(6.5) 



6.2.3 Securite structurale 

La verification par le calcul represente une des mesures possibles pour garantir la securite structu- 
rale. Elle est a effectuer pour chacune des situations de risque a laquelle s' applique cette mesure, qui 
consiste a comparer les valeurs de dimensionnement de la sollicitation et de la resistance: 



Sd^Rd 



(6.6) 



: valeur de dimensionnement de la sollicitation 
Rd '. valeur de dimensionnement de la resistance 



Dans sa forme generale, la valeur de dimensionnement de la sollicitation peut etre definie pour cha- 
que situation de risque examinee par I'expression suivante: 



Sd = S{Gd, Qd, 2 Qa) 



(6.7) 



5(...) 

Gd 
Qd 



sollicitation due a un ensemble d'actions 

valeur de dimensionnement du poids propre de la structure porteuse 
valeur de dimensionnement de Taction preponderante 
somme des actions concomitantes 



Lorsque Taction preponderante est une action permanente ou une action variable, la valeur de 
dimensionnement de la sollicitation s'exprime par la relation suivante: 



YG 
YQ 



Sd = SiYG Gm, YQ Qr^ ^ W Qr) 

facteur de charge applicable au poids propre de la structure porteuse 
valeur moyenne du poids propre de la structure porteuse 
facteur de charge applicable a Taction preponderante 



(6.8) 



192 



CHARPENTES METALLIQUES 



Qr : valeur representative de Taction (definie dans la nornae SIA 160) 

\f/ \ somme des actions concomitantes 
y/ : facteur de charge applicable a Taction conconaitante 



Les normes SIA definissent la valeur de dimensionnement de la resistance de la fagon suivante: 



La resistance ultime R pent etre determinee conformement aux regies contenues dans les chapitres 7 
et suivants de ce volunae ainsi que dans les differentes normes de construction. Ces dernieres definissent 
egalement les valeurs du facteur de resistance yj^. Ce facteur tient notamment compte des differences 
entre le systeme porteur reel et le modele considere dans le calcul, des simplifications et imprecisions du 
modele de resistance ainsi que des imprecisions relatives aux dimensions des sections. Dans les normes 
SIA, il vaut: 

• pour les structures metalliques et mixtes acier-beton : yj^a - 7Rb =1-1 

• pour les structures en beton : yji^ =1.2 

Selon V Eurocode 7, partie 1, la verification de la resistance dans le cadre de re tat limite de rupture 
on de deformation excessive d'une section, d'un element ou d'un assemblage, est donnee par 
r expression: 



Ed : valeur de calcul de Veffet des actions determinee sur la base d'une combinaison 

: resistance de calcul correspondante, donnant a toutes les proprietes structurales leurs 
valeurs de calcul respectives 

Pour les structures de bdtiment, V Eurocode 1, partie 1, donne deux combinaisons d' actions simpli- 
fiees^ prendre en compte pour les situations durables et transitoires: 

a) situations de projet avec une seule action variable Qk\'- 



Rd = 



R 



(6.9) 



YR 



Ed<Rd 



(6.10) 



S YGj Gkj" + "\.5 Qki 



(6.11) 



b) situations de projet avec deux actions variables Qi^ ou davantage : 




+ "1.35 I Qki 



i> 1 



(6.12) 



L' Eurocode 3, partie I -I, definit la valeur de calcul de la resistance de la f agon suivante: 



Rd = 



R{Xk, ak, ...) 



(6.13) 
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Xj^ : valeur caracteristique des proprietes des materiaux 
ajc : valeur caracteristique des donnees geometriques 
YM ' facteur de resistance 

avec les facteurs de resistance suivants: 

• pour les verifications de resistance en section: 
YMO = 1-0 ^ 1-1^ 

• pour les verifications aux instabilites des barres: 

YM\ = 1-1 (applicable aux resistances basees sur la limite d'elasticite fy)y 

• pour les verifications des elements de fixation et des assemblages: 

YM2 - (applicable aux resistances basees sur la resistance a la traction fn). 

UEurocode 2, partie 1-1, definit quant a lui directement a partir des valeurs de dimensionnement 
des proprietes des materiaux ou des donnees geometriques: 

Rd = R(Xd. ad. . . ^) (6.14) 

Le facteur de resistance jf^, egal d\5 pour les caracteristiques du beton et a 1.15 pour celles de 
V acier d' armature passif ou de precontrainte, intervient alors dans la definition des valeurs de dimen- 
sionnement des caracteristiques des materiaux: 

Xd =^ (6.15) 
7M 

tandis que la valeur de dimensionnement des donnees geometriques est en general egale a sa valeur 
nominale. 



6.3 Charges permanentes 

6.3.1 Poids propre de la structure porteuse 

Le poids propre de la structure porteuse a considerer tant pour la verification de T aptitude au service 
que de la securite structurale se base sur la valeur moyenne G^^ obtenue a partir des dimensions theori- 
ques de la structure. Les charges volumiques moyennes des principaux materiaux de construction sont 
contenues dans le tableau 6.2. 

Tableau 6.2 Charges volumiques moyennes des principaux materiaux de construction. 



Materiau 


Charge volumique [kN/m^] 


aluminium 


27 


acier 


78.5 


beton arme 


25 


beton non arme 


24 


beton leger 


<20 


hois 


<8 
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63.2 Poids des elements non porteurs 

Tout comme pour le poids propre de la structure porteuse, la valeur representative (2^ du poids des 
elements non porteurs, pour la verification de la securite structurale, est egale a la valeur moyenne obte- 
nue en multipliant les dimensions theoriques de I'element considere par la charge volumique moyenne. 
Les normes de charge (par ex. norme SIA 160, Eurocode 1) contiennent des tableaux de charge volumi- 
que des elements non porteurs tels que les galandages, les revetements, les toitures et les facades, I'iso- 
lation, etc. 

Pour la verification de Taptitude au service, la valeur de service de longue duree est egale a la valeur 
representative Q^- definie ci-dessus. Ceci se justifie dans la mesure oii il s'agit de charges permanentes 
qui seront tres probablement presentes durant toute la duree de service prevue de Touvrage. 

Dans le cas particulier des constructions mixtes acier-beton, le beton frais mis en place constitue 
encore, avant durcissement, un element non porteur. Son poids doit etre estime en fonction de son epais- 
seur theorique figurant sur les plans d'execution. Dans le cas d'elements tres souples (tole profilee par 
exemple), il faut tenir compte, si necessaire, du surplus de beton du a la fleche de Telement sous Teffet 
du poids du beton frais (fig. 6.3). Le poids de ce surplus vaut: 

Sc Pc (6-16) 

g'^ : charge uniformement repartie equivalente au poids du surplus de beton 

Wg : fleche maximale de la tole due au poids propre de la tole et au poids theorique du beton frais 

d'epaisseur he 
Pc : charge volumique du beton frais 



Si Wg < //250 ou 20 mm, on admet que le poids du surplus de beton g^ est inclus dans le poids du 
beton frais gc- 



surplus de beton du a 
la fleche de la tole 




8 



lissage horizontal du beton 




tole profilee 



Fig. 6,3 Effet d' accumulation du beton du a la fleche de la tole. 



6.4 Charges pendant la construction 

Lors du montage d'une charpente metallique ou lors du betonnage d'une structure mixte acier-beton, 
des charges de construction particulieres peuvent se produire. Elles ne seront plus presentes lorsque le 
montage sera termine ou lorsque le beton aura acquis toute sa resistance apres durcissement. II peut 
s'agir par exemple: 

• d'une accumulation locale de beton sur une tole profilee ou sur un coffrage de dalle de poutre 
mixte provoquee par la vidange d'une benne de beton frais ou par I'acheminement de beton 
pompe par canalisation, 
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• de I'effet d'impact provoque par cette vidange, 

• du poids des ouvriers procedant au betonnage de la dalle et du poids des equipements, 

• du poids de I'etayage de la dalle suspendu a la poutre metallique ou reposant sur le plancher infe- 
rieur, 

• de I'effet d'une charge ponctuelle sur la tole profilee qui sert provisoirement de plate-forme de 
travail avant d'etre recouverte de beton. 

La charge de construction correspondant aux trois premiers points ci-dessus est donnee par exemple 
dans les Eurocodes. Selon VEurocode 4, partie J -J, on peut admettre comme valeur representative des 
charges de construction qyyi (y compris tout surplus de beton) une charge de 1 .5 kN/m^ repartie sur une 
surface de 3 m x 3 m et de 0.75 kN/m^ sur le reste de la surface de coffrage (fig. 6.4). 
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Appui intermediaire 



Fig. 6.4 Charges de construction sur une tole profilee de dalle mixte. 



Le poids des ouvriers doit egalement etre considere comme charge de construction sur la tole profi- 
lee avant betonnage. La reference [6.1] preconise une charge caracteristique ponctuelle, correspondant 
au poids d'un ouvrier, de 1 kN agissant sur une surface de 0.3 m x 0.3 m ou une charge caracteristique 
lineique (largeur 0.2 m), perpendiculaire aux nervures de la tole, de 2 kN/m. D'autres situations peuvent 
etre imaginees en fonction du processus de construction adopte. 



6.5 Charges utiles dans les batiments 

Selon la fonction et I'affectation des batiments, on peut distinguer entre les trois groupes de surfaces 
utilisables suivants (fig. 6.5): 

• les surfaces des locaux habitables, commerciaux ou administratifs, 

• les surfaces des entrepots, des locaux de fabrication, des archives et des silos, 

• les surfaces des parkings et les surfaces accessibles au trafic. 



196 



.CHARPENTES METALLIQUES 



□ 


□ 


□ 


n 


□ 






□ 




□ 


□ I 


□ 


□ 


□ 


□ 


□ 


□ 


□ 


□ 








□ 


□ 


□ 




□ 


□ 






□ 
















hoteK 







1 1 


f 1 


! 1 












i 1 




1 1 


1 1 










1 




1 


1 1 








restaurant 



vente 



stockage 



^^^^^ f- 



^rri rill 



hotel 



entrepot 



parking 



parking 



parking 



— ^ 



Fig. 6.5 Charges utiles dans les batiments. 

6.5.1 Locaux habitables, commerciaux ou administratifs 

Les surfaces de ce groupe de locaux sont encore classees en quatre categories correspondant a leur 
utilisation, a savoir: 



A 
B 
C 
D 



les locaux d'habitation et les chambres d'hotel, 
les locaux publics, 

les locaux accessibles au public permettant de grands rassemblements, 
les locaux de vente. 



II est particulierement necessaire de bien connaitre T affectation des differentes surfaces, car les char- 
ges reparties a considerer peuvent grandement varier d'une categorie a I'autre: leur valeur representative 
vaut en effet 2.0, 3.0, 4.0 ou 5.0 kN/m^ selon qu'il s'agit de la categorie A, B, C ou D, respectivement. 
Les valeurs de service dependent fortenment du type d'affectation et de la duree d'application; elles peu- 
vqnt valoir entre le quart de la valeur representative (cas de la categorie A pour la valeur de longue duree) 
et une valeur egale a la valeur representative (cas des categories C et D pour les actions de courte duree). 

UEurocode 1, partie 2.1, definit une cinquieme categorie E de surfaces, a savoir celles susceptibles 
de recevoir une accumulation de biens et leurs acces (depot, bibliotheque, etc.). La valeur representa- 
tive de la charge peut alors atteindre 6.0 kN/m^. 

Precisons encore qu'une reduction de la charge utile peut etre effectuee dans un batiment ayant trois 
etages ou plus de surfaces classees dans les categories A et B, pour tenir compte d'une probabilite 
reduite d' avoir en meme temps tous les etages charges de maniere extreme (voir exemple du paragraphe 
6,9.4). La reduction peut aller jusqu'a environ 45%. 



6.5.2 Entrepots, locaux de fabrication, archives et silos 



Les elements pouvant etre stockes a I'interieur d'entrepots, de locaux de fabrication, d'archives ou 
de silos peuvent etre de nature tres diverse. II n'est done pas possible de prescrire dans une norme une 
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valeur particuliere pour ce type d'ouvrage, car c'est a I'ingenieur et au maitre de I'ouvrage qu'il revient 
de fixer une valeur nominale qnom ^ considerer. Cette valeur sera affichee dans les locaux correspon- 
dants, pour garantir une utilisation conforme des surfaces disponibles. Le programme de surveillance et 
d'entretien doit imposer au maitre de I'ouvrage un controle de cette valeur, afin d'avoir une garantie du 
respect, au cours du temps, du niveau de charge qnom convenu. 

Pour la verification de la securite structurale, la valeur representative sera prise egale a la valeur 
nominale qnom convenue. Pour le controle de I'aptitude au service, les charges utiles seront definies en 
fonction des etats d' utilisation et des exigences relatives au comportement de la structure porteuse. La 
norme SIA 160 propose une valeur de courte duree qsencourt egale a la valeur nominale qnom definie ci- 
dessus, et une valeur de longue duree qserjong pl^s petite ou egale a cette meme valeur nominale. C'est 
done a I'ingenieur qu'il revient de discuter avec le maitre de I'ouvrage du cas particulier de la structure 
projetee, et de definir dans les plans d' utilisation et de securite les charges a considerer. 

6.5.3 Parkings et surfaces accessibles au trafic 

Ce groupe de batiment est subdivise en deux categories, selon le poids des vehicules pouvant y 
acceder : 

E : vehicules jusqu'a 3.5 t, 
F ; vehicules jusqu'a 16 t. 

Les categories correspondantes de VEurocode 1, partie 2.7, portent les lettres F et G, respective- 
ment. 

Pour la verification de telles structures, il faudra considerer la superposition d'une charge repartie q, 
representant un ensemble de plusieurs vehicules, et d'une charge concentree Q, representant Taction 
locale d'une roue de vehicule. 

Aucune valeur de service de longue duree n'est en general imposee par les normes relatives aux 
charges et actions, dans la mesure ou la nature meme des charges dues aux vehicules routiers fait 
C|u'elles agissent sur une periode de temps relativement courte. La question de la valeur de ce type de 
charge devrait done etre examinee avec le maitre de I'ouvrage. 

Tout comme certaines categories de locaux habitables, commerciaux ou administratifs, une reduc- 
tion de la charge utile pent etre envisagee pour les elements porteurs de batiments ayant trois etages ou 
plus de surfaces classees dans les categories E et F. La reduction pent aller jusqu'a 30% environ. 

Precisons encore qu'il y a lieu de considerer les charges dues au trafic routier, utilisees pour le calcul 
des ponts-routes, pour verifier les elements porteurs des surfaces accessibles a des vehicules plus lourds 
que 16 t. II pent s'agir par exemple des acces pour vehicules de defense contre I'incendie ou des par- 
kings exterieurs sans controle d'acces a I'entree. 



6.6 Actions climatiques 

6.6.1 Neige 

La charge de neige s sur un terrain horizontal pent etre etablie a partii de mesures de la hauteur de la cou- 
che de neige au sol; en Suisse, elle depend essentiellement de I'altitude du lieu et du microclimat local. Dans 
les normes, on tient compte en general de I'influence du climat local en adaptant I'altitude du lieu. Cette 
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adaptation est donnee par une carte geographique indiquant les regions oii 1' altitude du lieu doit etre dimi- 
nuee ou augmentee pour calculer la charge de neige au sol s. Sur la base d'une periode de retour d'environ 
50 ans (prise comme reference tant dans les normes SIA que dans les Eurocodes), il a pu etre etabli que la 
charge de neige au sol pouvait varier de 0.9 kN/m^ en plaine a environ 20 kN/m2 a 2000 m d' altitude. 

Pour la verification de la securite structurale, la valeur representative q,- de la charge de neige a consi- 
d6rer sur la toiture est influencee par la forme de cette derniere (fig. 6.6): 



(6.17) 



s : charge de neige sur un terrain horizontal 
^ : coefficient de forme de toiture 



Le coefficient de forme de toiture vaut par exemple : 

• pour les toits plats a un pan, inclines de moins de 30° 

• pour les toits plats a deux pans, inclines de moins de 15° 

• pour les toits plats a un ou deux pans, inclines de plus de 60° 

• sur certaines parties des toitures en forme de shed 
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Fig. 6.6 Action due a la neige sur les toitures. 
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UEurocode 7, partie 2,3, donne V expression suivante pour la charge de neige sur les toitures: 

s = i^i Ce CfSk (6.18) 

jj^i : coefficient de forme de toiture 

Ce • coefficient d' exposition au vent (en general = l.Oj 
Q : coefficient d' isolation thermique (en general Q =1.0j 
sj^ : valeur caracteristique de la charge de neige au sol 

Les valeurs de jUi correspondent a diffe rentes formes de toiture (a un pan, a deux pans, en shed, 
cylindrique, a changement brusque de hauteur, etc), Les valeurs jui pour toiture a un ou deux pans cor- 
respondent aux valeurs C, de la norme SIA 160, avec possibilite d'interpoler entre les pentes de 30° et 
60° UEurocode 1 donne egalement les charges de neige en porte-a-faux des bords de toit a prendre en 
consideration sous forme de charge lineique. 

Pour le controle de I'aptitude au service, la valeur de courte duree qserxourt doit correspondre a la 
charge qui agit immediatement apres une chute de neige; elle est done egale a la valeur representative q^ 
definie ci-dessus. Quant a la valeur de longue duree qser,longy correspond en principe a une duree 
d'application de 120 jours (4 mois); elle pent done varier, suivant I'altitude, entre 0% (jusqu'a 1000 m) 
et 50% (pour 2000 m) de la valeur representative 



6.6.2 Vent 

L' action due au vent est directement proportionnelle a sa pression dynamique q, qui depend elle- 
meme de la vitesse du vent selon la relation suivante: 




(6.19) 



p : densite de Tair (fonction de la pression atmospherique, de la temperature et de I'humidite; en 

general admise egale a 1.25 kg/m^) 
V : vitesse du vent 

Pour la verification de la securite structurale, on se base en Suisse sur les valeurs statistiques de la 
vitesse de pointe du vent avec periode de retour de 50 ans extrapolee a 120 ans, soit environ 165 km/h. 
La valeur representative q^ - 0.9 kN/m^ de la pression dynamique de la norme SIA 160 est obtenue en 
divisant la valeur extreme (de dimensionnement) par le facteur de charge YQ= 1.5 et en tenant compte 
d'un facteur de systeme de 1.1. 

Dans certaines vallees alpines particulierement exposees au Fohn, cette pression dynamique pent 
cependant valoir jusqu'a 1.4 kN/m^ (voir norme SIA 160, annexe A3, carte 2). Pour la verification de 
I'aptitude au service, une periode de retour de 10 ans est proposee (grandeur a considerer en principe a 
defaut d'autres indications); on obtient ainsi une valeur de courte duree qser,court egale a 80% de la 
valeur representative q^, 

Les forces dues au vent agissant sur un ouvrage peuvent etre prises en compte dans le dimensionne- 
ment soit comme des forces globales, soit comme la somme des pressions locales agissant sur des 
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parties de surfaces (fig, 6.7). Pour determiner ces forces globales et ces pressions locales, la pression 
dynamique du vent doit etre multipliee par differents coefficients. La norme SI A 160 donne les expres- 
sions suivantes: 

Forces globales perpendiculaires a la surface: 

Qj — Cj Creel C^yn Cfi q Aj 

Forces globales tangentielles a la surface: 

Qt = Cf Cred Cdyn Ch q At (6.21) 

Pressions exterieures: qe - Cqe Cfi q (6.22) 

Pressions interieures: qi = Cqi C^q (6.23) 

coefficient de force (J = 1,2,3) selon tableaux de T annexe A2 de la norme SI A 160 
coefficient de reduction applicable aux forces sur I'ensemble d'un batiment 
coefficient dynamique applicable aux forces sur I'ensemble d'un batiment 
coefficient de hauteur, fonction de la hauteur du batiment et de sa position 
coefficient de frottement selon tableaux de 1' annexe A2 de la norme SI A 160 
coefficient de pression exterieure selon tableaux de 1' annexe A2 de la norme SIA 160 
coefficient de pression interieure selon tableaux de 1' annexe A2 de la norme SIA 160 
pression dynamique donnee par I'expression (6.19) 

surfaces de reference pour forces globales, selon tableaux de 1' annexe A2 de la norme 
SIA 160 




Forces globales Pressions locales 



(6.20) 



Fig, 6.7 Forces globales et pressions locales dues au vent 
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L'effet de rensemble des coefficients C peut donner une pression due au vent comprise entre 40% et 
230% de la pression dynamique. L' annexe A2 de la norme SIA 160 contient un grand nombre de 
tableaux permettant de determiner les coefficients correspondant a certains cas particuliers d'ouvrage. 
Pour les cas qui s'eloignent des cas traites dans cette annexe, il est possible de «combiner» deux 
tableaux (voir I'exemple du paragraphe 6.9.2). Toutefois, il convient de rechercher, pour la structure a 
analyser, la «combinaison» la plus defavorable, etant donne que de nombreuses combinaisons peuvent 
se produire, le vent variant dans le temps. II est egalement possible d'utiliser, pour une meme structure, 
un tableau pour les facades et un autre pour la toiture. 

Dans VEurocode 1, Vapproche est similaire a celle de la norme SIA 160. On utilise cependant pour 
les valeurs caracteristiques une pression dynamique du vent correspondant a une vitesse moyenne sur 
10 minutes avec periode de retour de 50 ans. 



6.6.3 Temperature 

Pour tenir compte des actions dues aux variations de temperature, il est en general suffisant, pour les 
batiments et les constructions industrielles, de considerer une variation uniforme de temperature A7. 
Mentionnons toutefois, sans entrer dans les details, qu'il faut egalement prendre en consideration un 
gradient de temperature pour les batiments eleves exposes totalement ou partiellement au rayonnement 
solaire (comme pour les ponts, TGC vol. 12). 

La variation uniforme de temperature se refere a la temperature moyenne du lieu, qui est de 10 °C 
pour le plateau Suisse. Dans une section, elle provoque des variations de longueur des elements de la 
structure. Ces deformations peuvent etre calculees au moyen du coefficient de dilatation thermique aj 
defini dans le TGC volume 10 (chap. 3) pour les differents materiaux de construction. 

Les sollicitations d'origine thermique provenant des deformations empechees sont a prendre en 
compte dans la verification de la securite structurale (methodes EE et EER). Si les deformations ne sont 
pas empechees, les deplacements crees doivent etre absorbes par des details de construction appropries 
(joint de dilatation, appui glissant, etc.); il s'agit alors d'un probleme d'aptitude au service. 

Pour la verification de la securite structurale, la valeur representative A7^ de la variation uniforme de 
temperature depend du materiau utilise dans la structure. Les valeurs proposees dans la norme SIA 160 
sont donnees ci-apres : 

• acier et aluminium : ± 30 °C 

• mixte acier-beton : ± 25 °C 

• betonetbois : ± 20 °C 

La valeur de service de longue duree a prendre en compte pour le controle de Taptitude au service 
correspond en general a la valeur representative de la variation uniforme de temperature indiquee ci-des- 
sus. La valeur de courte duree devrait quant a elle correspondre a la valeur representative du gradient de 
temperature qui peut se produire quotidiennement; elle peut etre negligee pour les batiments et les hal- 
les industrielles. 

VEurocode 7, partie 2.5, ne donne aucune regie concernant les effets thermiques dans les bati- 
ments. 
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6.7 Actions dues aux ponts roulants 

6.7.1 Introduction 

En regie generale, les calculs necessaires au dimensionnement du pont roulant, du chariot de trans- 
fert et du systeme de levage, ainsi que les details de construction y relatifs, sont etablis par le construc- 
teur du pont roulant. Parmi d'autres problemes, ce dernier doit vouer un soin particulier a la securite a la 
fatigue et aux deformations. 

L'etude de la voie de roulement est du ressort de I'ingenieur responsable du projet de la halle. En 
plus du poids propre de la voie de roulement, les actions suivantes doivent etre prises en consideration 
lors du dimensionnement de la voie: 

• actions dues au pont roulant: 

- charges verticales Q transmises par les galets, 

- effets dynamiques (coefficient CP), 

- forces horizontales agissant transversalement a la voie de roulement QT, 

- forces horizontales agissant dans le sens de la voie de roulement QL\ 

• autres actions (en cas de voie exterieure): 

- effet du vent, 

- variation de temperature. 

Seule la premiere serie d' actions, tiree de la norme SIA 160, est traitee dans cette section. Des indi- 
cations au sujet des dimensions (gabarit d'espace libre, portee, etc., fig. 6.8) et des actions qui sollicitent 
la voie de roulement sont donnees dans [6.2] ainsi qu'au chapitre 15. 

L'Eurocode 7, partie 5, definit les actions induites par les ponts roulants sur les chemins de roule- 
ment. Etant donne que I'approche est sensiblement dijferente de celle de la norme SIA 160, elle n'est pas 
reproduite ici. 



gabarit 
d'espace 
libre 



poutre de 
roulement 

corbeau- 




treuil 

chariot de transfert 



pontrmtani 



position 
extreme 
du crochet 



Q = charge levee 
(2„(3,^= charge nominale 



b I e 



mm 



s - porter du pont roulant 




J] 



a = empattement 



montant du cadre 

Fig. 6.8 Definitions relatives aux ponts roulants et voies de roulement. 
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6.7.2 Charges verticales 

Les charges qui sollicitent les poutres de roulement ont des valeurs qui varient selon la charge levee 
Qnom selon la position du chariot sur le pont roulant. Les valeurs extremes des charges verticales 
Qnmax Qr.min sont fournies par le constructeur du pont roulant. A defaut de ces renseignements, on 
peut utiliser le tableau 15.4 ou les calculer en utilisant comme conditions de chaise extremes celles don- 
nees a la figure 6.9 dans le cas de la poutre de gauche. La poutre de droite est sollicitee de la meme fagon 
a condition que la valeur eynin soit la meme des deux cotes. 



^Qr, max 

I / chariot 




Charge maximale 




Q = Q 



nom 



p ■ I 
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Qr, 
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Qr. 
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1 1 ! ▼ 








min 



\ 



chariot 
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Qr,min 

\ 



I? 



\ I 



Qr,min 

i 



Q = 0' ^ 







- - - -- 

1 


---1 



Fig. 6.9 Charges verticales des galets exercees sur la poutre de roulement de gauche. 



6.7.3 Effets dynamiques des ponts roulants 

La voie de roulement d'un pont roulant est soumise, en plus des actions des galets, a des effets dyna- 
miques dont les causes sont les suivantes: 

• translation du pont roulant, 

• acceleration et freinage du pont roulant, 

• choc lors du levage et du balancement de la charge levee. 

Ces effets sont pris en compte en majorant les charges verticales par un coefficient dynamique 0 
donne par la relation : 

^ = 1 + ^^Il^HL- (6.24) 

^ Qr.max 



t, : coefficient de levage 

Qnom • charge nominale du pont roulant 

^ Qr.max • somme des valeurs representatives des charges verticales maximales des galets 



Le coefficient de levage t, depend d'une part de la vitesse de levage Vy et d' autre part des caracteris- 
tiques du moteur de levage. Le diagramme de la figure 6.10, tire de la norme SI A 160, donne la valeur 
de ^ en fonction de la vitesse de levage de la charge, pour un levage a I'aide d'un palan electrique. Pour 
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les ponts roulants standard, la norme SIA 160 recommande une valeur ^ = 0.15. Le coefficient 0 
s'applique aux charges verticales utilisees pour le calcul des poutres de roulement, des corbeaux et des 
poteaux, mais n' influence ni le calcul des fondations, ni celui du reste de la structure porteuse de la 
halle. De plus, il ne s'applique pas aux forces horizontales. 
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Fig. 6.10 Coefficient de lavage en fonction de la vitesse de levage Vy. 



6.7.4 Forces horizontales 

Forces transversales a la voie de roulement 

Ces forces, qui sont transmises par les galets du pont roulant a la poutre de roulement (fig. 6.1 1), ont 
pour cause: 

• le freinage du chariot, 

• le levage oblique de la charge, 

• les irregularites de la voie de roulement, 

• la marche en crahe du pont roulant. 

Pour le calcul, la valeur des efforts horizontaux QJy est admise egale a une fraction des charges ver- 
ticales maximales Qr^max definies au paragraphe 6.7.2: 

QTr^^Qnmax (6.25) 
A : coefficient applicable aux forces verticales maximales pour determiner les forces transversales 



Ces forces horizontales transversales sont calculees avec Qr^max sans majoration pour actions dyna- 
miques. Elles sont independantes de la position du chariot et peuvent agir sur I'une ou 1' autre des pou- 
tres de roulement. Leur ligne d'action se situe au niveau de I'arete superieure du rail (fig. 6.1 1, tiree de 
la norme SIA 160). 



Forces dans le sens de la voie de roulement 

Les forces horizontales qui sollicitent la poutre de roulement selon son axe longitudinal (forces lon- 
gitudinales) resultent des effets suivants: 
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^ Qr, max 
^ ^chariot 




nom 



r, min 




0.05- 



i 





2 = 0 
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s : portee du pont roulant 
a : empattement des galets 



Fig. 6.11 Forces horizontales transversales a la voie de roulement et coefficient A. 

Acceleration ou freinage du pont roulant; la force transmise par les galets moteurs du pont rou 
lant, pour chaque poutre de roulement, vaut: 



QLy — 0.2 Qr^max 



(6.26) 



Dans cette expression, Qr.max^ majore pour les actions dynamiques, est la charge verticale 
maximale des galets moteurs ou freines (fig. 6.12, tiree de la norme SI A 160). QL^ agit au niveau 
superieur du rail. 

• Tamponnement sur le butoir; cette valeur de I'effort, determinee par le constructeur, est fonction 
de la Vitesse de translation du pont roulant ainsi que de la rigidite des elements amortisseurs. 

II est tres important de noter que les forces horizontales agissant sur la voie de roulement doivent etre 
transmises successivement aux appuis de la poutre de roulement, puis aux fondations. Ceci implique 
que la poutre de roulement doit etre fixee longitudinalement et trans versalement au droit d'un nombre 
suffisant de supports et aux positions adequates. La resistance de ces supports vis-a-vis de ces actions 
horizontales doit etre garantie. De plus, leurs deplacements doivent etre inferieurs aux valeurs limites. 
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Fig. 6.12 Forces horizontales agissant dans le sens de la voie de roulement. 
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6.1.5 Effets de fatigue 

En observant les mouvements d'un pont roulant, on constate que la charge levee et les charges des 
galets exercees sur les poutres de roulement: 

• sont variables dans le temps (fig. 6.13), 

• se deplacent dans I'espace, 

• sont aleatoires, repetees et dynamiques. 



charge levee Q 




temps 



frequentes a intervalle 



Fig. 6.13 Representation schematique de sequences de levage. 

Pour tenir compte des differents etats de chargement et frequences d' utilisation, des classes de pont 
roulant ont ete definies dans la norme SIA 160: 

• classes Ql a Q4 selon I'etat de chargement (tres leger a lourd), 

• classes UO a U9 selon la frequence d' utilisation (occasionnelle a intensive). 

La classification selon I'etat de chargement reflete de fagon simplifiee les differents spectres de char- 
gement de la masse levee. Le tableau 6.14, tire de la norme SIA 160, donne la definition des classes 
selon I'etat de de chargement. 



Tableau 6.14 Classification des ponts roulants selon I'etat de chargement. 



Classe 


Etat de chargement 


Ql 

tres leger 


Ponts roulants ne soulevant qu'exceptionnellement la charge nominale et regulierement 
de faibles charges 


Q2 
leger 


Ponts roulants ne soulevant que rarement la charge nominale et regulierement des char- 
ges de I'ordre de 1/3 de la charge nominale 


Q3 

moyen 


Ponts roulants soulevant assez frequemment la charge nominale et regulierement des 
charges comprises en 1/3 et 2/3 de la charge nominale 


Q4 
lourd 


Ponts roulants regulierement charges au voisinage de la charge nominale 



La classification selon la frequence d'utilisation reflete de fagon caracteristique le nombre de cycles 
de levage previsible pendant la duree de service de T installation. Le tableau 6.15, tire de la norme SIA 
160, donne la definition des classes selon la frequence d'utilisation. 
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Tableau 6.15 Classification des ponts roulants selon la frequence d'utilisation. 



V^l Clo 


Pr^niipnrp H'iitili\atinn 


TsJnmhrp Hp rvrlp^; Hp Ipv^qp 






nrevisihlp nenHant la dnree 

L/l w Viol l_/ 1 w l-'^ ^ t U 1 1 L 1 U U- Im* 1 W V 






de service prevue 


uo 


Utilisation occasionnelle, non reguliere, suivie de longues perio- 


16-10^ 


Ul 


des de renos 


3 2-10^ 


U2 




6.3 • 104 


U3 


Utilisation reguliere en service intermittent 


1.25 • 105 


U4 


2.5 • 105 


U5 


Utilisation reguliere en service intensif 


5 ■ 105 


U6 


1 • 106 


U7 


Utilisation reguliere en service intensif assure a plus d'un poste 


2 • 106 


U8 


4 • 106 


U9 




>4 • 106 



La verification de la securite a la fatigue (TGC vol. 10, chap. 13) necessite la connaissance de I'effet 
des charges d'exploitation. Dans le cas des voles de roulement, un moyen de determiner cet effet consiste 
a utiliser un facteur de correction a qui est fonction de I'etat de chargement (tab. 6.14) et de la frequence 
d'utilisation (tab. 6.15) du pont roulant. La norme SI A 161 donne, sous forme de courbes, les valeurs du 
facteur de correction a des charges d'exploitation a appliquer aux cas standard de voies de roulement. 
L'etablissement de ces facteurs (chap. 15, fig. 15.23) est donne dans [6.3]. 

6.8 Actions accidentelles 

6.8.1 Generalites 

Par actions accidentelles, on comprend les actions de tres courte duree dont la presence avec une 
grandeur significative est peu ou pas probable au cours de la duree de service prevue. Les chocs, 
deraillements, incendies, explosions et seismes constituent des actions accidentelles (fig. 6.16). 




Fig. 6.16 Exemples d'actions accidentelles. 



208 



CHARPENTES METALLIQUES 



La description de ces charges, leurs valeurs de dimensionnement et les mesures correspondantes a 
prendre sont donnees dans la norme SIA 160 et dans TEurocode 1 . II n'est cependant pas inutile de faire 
les remarques suivantes: 

• La prise en consideration des actions accidentelles fait typiquement appel a la reflexion sur les 
situations de risque (hazard scenarii) des la phase de conception de I'ouvrage. Des mesures pre- 
vues pour limiter, voire eviter les effets de ces actions, peuvent se reveler plus efficaces que tout 
calcul. Ces mesures doivent faire partie des plans d'utilisation et de securite ainsi que du pro- 
gramme d'entretien et de surveillance. 

• Si ces actions ne peuvent pas etre evitees, elles interviendront essentiellement pour la verification 
de la securite structural, et non pas pour le controle de 1' aptitude au service, car leurs eflfets vont 
directement affecter la capacite portante de la structure. 

• Les seismes representent une action accidentelle importante pour laquelle il peut etre necessaire 
de maintenir en fonction la structure apres un accident. II s'agit notamment des hopitaux et des 
ouvrages d' importance vitale pour le maintien des communications {life lines) avec les zones 
sinistrees en cas d'accident. 

• Les actions accidentelles dependent par ailleurs grandement des conditions locales de la structure 
(vitesse du trafic, type de materiau stocke, situation geographique, etc.). II est done tres difficile 
d'etablir des regies generales pour ce type d'actions. 

Selon la norme SIA 160, la valeur de dimensionnement de la sollicitation est donnee, dans sa forme 
generale, par I'expression (6.7). Lorsque Taction preponderante est une action accidentelle, la valeur de 
dimensionnement de la sollicitation s'exprime par la relation suivante: 

Sd = 5(G^^, Qacc^ S \i/acc Qr) (6.27) 

: valeur moyenne du poids propre de la structure porteuse 

Qacc • valeur representative de Taction accidentelle 

^ Wcc Qr • somme des actions concomitantes d'une action accidentelle 

y/acc • facteur de charge applicable a Taction concomitante de Taction accidentelle 

: valeur representative de Taction concomitante 

Les actions concomitantes sont en general: 

• le poids des elements non porteurs, avec xi/acc - 1-0^ 

• une charge variable, par exemple la charge utile, avec y/acc - 0-3 ou 0.8 ou 1.0 selon la categoric 
de surface (A, B, F ou C, E ou D, respectivement). 

Selon VEurocode 1, partie 1, la valeur de calcul de Vejfet des actions est determinee sur la base 
de la combinaison suivante: valeurs de calcul des actions permanentes avec valeur frequente de 
V action variable dominante, valeurs quasi permanentes des autres actions variables ety sHl y a lieu, 
valeur de calcul d'une action accidentelle. 

6.8.2 Choc 

La norme SIA 160 prevoit la valeur de dimensionnement suivante de la force due au choc pour les 
garages et les surfaces accessibles aux vehicules de la categoric E: 
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Qacc = 50 kN 



(6.28) 



On admet que cette force est horizontale et agit avec un angle quelconque a 0.60 m au-dessus de la 
chaussee. 

UEurocode 7, partie 2.7, preconise pour la categorie de surface correspondante une force due au 
choc de : 



dans la direction du trafic: 



= 40 kN 



dans la direction perpendiculaire : F^y = 25 kN 



(6.29) 
(6.30) 



// n'est pas necessaire de considerer F^x F^y de fagon simultanee. Ces forces agissent a 0.50 m 
au-dessus de la chaussee sur une surface d'impact de 0.25 m (hauteur) par 1.50 m (largeur) ou la lar- 
geur de V element s'il celle-ci est plus petite. 



6.8.3 Incendie 

II est possible d'exprimer la verification de la securite structurale en cas d' incendie de la fa9on sui 
vante: 



Sdf ^ 



(6.31) 



Rt 

yRf 



valeur de dimensionnement de la sollicitation en cas d'incendie selon (6.32) 
resistance ultime de 1' element a temperature elevee 

facteur de resistance en cas d'incendie (//?/= 1.0 selon la norme SIA 161, chiffre 2 65 3) 



La valeur de dimensionnement de la sollicitation en cas d'incendie 5jy ne comprend, selon la norme 
SIA 160, chiffre 4 17 35, que le poids propre de la structure porteuse et les actions concomitantes avec 
leur valeur representative multipliee par le facteur de charge y/acc- 



Sdf= S{Gm. S Hfacc Qr) (6.32) 

La resistance ultime a temperature elevee Rjd'nn element est calculee sur la base d'un systeme sta- 
tique applicable en cas d'incendie, c'est-a-dire en general plus favorable qu'a temperature ambiante. Par 
exemple, les poteaux continus, dont la longueur de flambage est egale a la hauteur d'etage a temperature 
ambiante, auront une longueur de flambage reduite a 0.5 //(^ aux temperatures elevees (en admettant 
qu'un seul etage est touche par I'incendie), a cause de leur encastrement dans les planchers inferieur et 
superieur. 

En cas d' interaction d'efforts, il est possible d'utiliser une methode de verification simplifiee propo- 
see dans la publication SZS intitulee «La resistance aufeu des parties de construction metallique en 
vertu des normes SIA 160 (1989) et SIA 161 (1990). Complement a la documentation SIA 82 et au 
depliant SZS C2.1 », Zurich, 1992. 



UEurocode 1, partie 2-2, propose la combinaison accidentelle suivante: 
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S JGA Gk + Qk\ + S »/^2,/ e^./ + S A^f^) (6.33) 



Gk : valeurs caracteristiques des actions permanentes 

Qk^\ : valeurs caracteristiques de la principale action variable 

Qk i : valeurs caracteristiques des autre s actions variables 

Adit) : valeurs admises des actions dues a V exposition aufeu 

YQ/^ : coefficient partiel de securite (ycA - 1-0) pour les actions permanentes en situation 

accidentelle 



¥2,1 coefficients de combinaison pour les batimentSy selon V Eurocode 1, partie 1 

6.8.4 Seisme 
Principes 

L'objectif vise est que les dommages causes a un ouvrage par un seisme agissant avec I'intensite 
prescrite par la norme (seisme avec une probabilite d'occurrence donnee) ne depassent pas certaines 
limites normalisees (dommages acceptables) quelle que soit la situation de I'ouvrage en Suisse. Pour 
atteindre cet objectif, les mesures a prendre pour assurer la securite structurale et I'aptitude au service 
sont les verifications par le calcul ainsi que des mesures relatives a la conception et aux details de cons- 
truction permettant d'ameliorer le comportement de I'ouvrage, de ses equipements et de ses installa- 
tions (norme SIA 160, sect. 4 19). 



SoUicitations 

Lors du dimensionnement des batiments, les sollicitations sismiques a prendre en consideration 
dependent de la methode de calcul adoptee. En pratique, les deux methodes suivantes sont utilisees 
[6.4] : 

• La methode des forces de remplacement, consistant en un calcul statique d'un modele elastique 
lineaire de la structure: I'effet sismique est remplace a chaque etage par une force horizontale 
statique de remplacement. 

• La methode du spectre de reponse, consistant en un calcul dynamique d'un modele elastique 
lineaire de la structure: on determine le comportement vibratoire de chaque forme propre de 
vibration, ce qui permet, par superposition, de determiner la sollicitation sur I'ensemble de la 
structure. 

Ces methodes sont decrites en detail dans [6.4]. Nous donnons ci-dessous uniquement les charges et 
les masses a considerer lors d'un dimensionnement de structure de batiment. En general, le batiment est 
alors modelise sous forme d'une barre equivalente encastree a sa base (fig. 6.17). 

La force horizontale totale de remplacement Qacc selon la norme SIA 160 est donnee par: 

afi Cd „ 

Qacc = Tr(Gm + '^¥accQr) (6.34) 

g K 

a/j : acceleration horizontale due au seisme en fonction de la frequence fondamentale de 

I'ouvrage 
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Fig. 6.17 Exemple de modelisation d'un batiment. 



g : acceleration de la pesanteur 

Cd : coefficient de dimensionnement (norme SI A 160, chiffre 4 19 73) 

K : coefficient de deformation (norme SIA 160, tableau 33) 

Gm valeur moyenne du poids propre de la structure porteuse 

Z ^/acc Qr • somme des actions concomitantes au seisme 

La force horizontale doit etre repartie sur la hauteur du batiment de la fagon suivante: 

{Gm + ^WaccQr)ihi 
QaccJ = Qacc— (6.35) 

.S iGm + ^WaccQr)ihi 



Qacc J • composante de la force horizontale de remplacement Qacc ^ 1^ hauteur hi 

(Gm + S ii/acc Qr)i ' charge d'etage / 

hi : hauteur par rapport au niveau d'encastrement 

n : nombre d'etages 

L' acceleration horizontale resultant de I'acceleration du sol est donnee au moyen de spec- 
tres elastiques de dimensionnement, comme par exemple ceux de la norme SIA 160, figure 27, qui 
donne des valeurs moyennes afj/g pour un amortissement de 5%, pour des sols compacts et semi- 
compacts, en fonction de la frequence fondamentale de Touvrage/o (fig. 6.18, tiree de la norme 
SIA 160). 
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Fig. 6.18 Exemples de spectres elastiques de dimensionnement. 



6.9 Exemples numeriques 

6.9.1 Systeme porteur d'une halle industrielle 
But de I'exemple 

Le but de cet exemple est la definition du systeme porteur d'une halle. Get exemple servira de base a 
differents exemples numeriques de ce volume. 

Plan d'utilisation 

Prealablement a toute conception structurale, 11 est necessaire d'etablir, en collaboration etroite avec le 
maitre de I'ouvrage et Tarchitecte, un plan d'utilisation. Celui-ci comprend en particulier le gabarit impose, 
que ce soit a Tinterieur ou a I'exterieur de la halle. 

L'environnement et la situation geographique peuvent avoir une influence importante sur les choix 
conceptuels. Pour cet exemple, la halle industrielle a concevoir se situe dans une zone industrielle, conside- 
ree comme un milieu rural, a la peripherie de la ville de Fribourg (Suisse). L'altitude du lieu est de 600 m. 
Les dimensions imposees du gabarit de la halle, sans poteaux interieurs, sont les suivantes: longueur 
= 42 m, largeur = 15 m, hauteur = 8 m. 

Structure porteuse 

La portee transversale n'etant pas tres importante (15 m), un systeme de cadres transversaux a traverse bri- 
see composes de profiles lamines est envisage comme systeme porteur principal de la halle (fig. 6.19). La dis- 
tance entre cadres depend essentiellement des charges et actions agissant sur la toiture (poids propre, neige, 
vent) et sur les facades (pressions dues au vent). En effet, plus Tecartement des cadres est important, plus 
les dimensions du systeme secondaire (pannes, filieres) sont grandes. II y a done un optimum a trouver 
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entre le nombre de cadres et la dimension des elements porteurs secondaires. Pour cet exemple, on choisit 
un ecartement des cadres de 6.0 m. 



montant 
filiere 



panne 



traverse brisee 




Dimensions en [m] 



9.25 8.0 



7.50 7.50 i 



15.0 



r 

Fig. 6.19 Ossature de la halle industrielle choisie comme exemple. 

Le choix d'une traverse brisee (pente de 17% environ, soit 9.5°) est dicte par Tutilisation d'une couver- 
ture metallique legere (toiture seche) decrite au chapitre 5. Ce type de toiture necessite un systeme de pan- 
nes reposant sur les traverses de cadre et dont I'ecartement optimal est de I'ordre de L9 m. Le choix de la 
composition des facades est porte sur des panneaux sandwiches verticaux s'appuyant sur un systeme de 
filieres horizontales ecartees de 2.0 m. L'ossature metallique ainsi choisie, comprenant le systeme porteur 
principal (montants et traverses de cadre) et les systemes secondaires de la toiture (pannes) et des facades 
(filieres) est illustree a la figure 6. 19. 



Systeme statique 

Pour resister aux charges qui leur sont appliquees, les differents elements de la structure doivent etre 
assembles de fa^on a creer un systeme en equilibre stable dans les trois dimensions et pour toutes les situa- 
tions de risque. Dans la partie qui suit, il s'agit de definir les conditions aux limites de chaque composant de 
rossature (montants, traverses, pannes et filieres). 

• Pied de montant: deux solutions sont envisageables : pied de montant articule ou pied de montant 
encastre. Ce choix depend de la nature du sol; en effet certains sols ne permettent pas de repren- 
dre, de fa9on economique, des moments ou des efforts horizontaux importants. En optant pour un 
pied de montant articule, on «soulage» en quelque sorte la fondation au detriment de la structure 
metallique. Dans cet exemple, nous avons retenu une liaison articulee pour le pied de montant. 

• Cadre: le choix des pieds de montant articules permet d'envisager les solutions suivantes pour le 
systeme statique du cadre: cadre a deux articulations (systeme hyperstatique, fig. 6.20(a)); cadre a 
trois articulations (systeme isostatique, fig. 6.20(b)); cadre a quatre articulations (mecanisme) 
necessitant un appui lateral, fig. 6.20(c). Les avantages d'une structure hyperstatique sont Toptimi- 
sation de I'utilisation du materiau, une redistribution des efforts interieurs en cas de sollicitation 
partielle imprevue (choc, incendie, etc.). En revanche, dans un tel systeme hyperstatique, toute 
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deformation imposee cree des efforts, alors qu'en cas de systeme isostatique, de legeres modifica- 
tions geometriques peuvent etre absorbees. La structure choisie dans cet exemple est la solution 
hyperstatique avec cle de faitage et angles de cadres rigides. 

Pannes et filieres: les systemes statiques des pannes de toiture et des filieres de fa§ade sont donnes 
dans les exemples du chapitre 8. 



traverse brisee 



montant 




articulations 




(a) Cadre hyperstatique 



(b) Cadre isostatique 



(c) Cadre avec appui lateral 



Fig. 6.20 Systemes statiques possibles du cadre. 



StabiMte horizontale 



Les systemes de contreventements assurent la stabilite de I'ensemble de la structure en s'opposant au 
deplacement, au deversement ou au renversement de tout ou partie de celle-ci, sous Taction des forces hori- 
zontales (vent, seisme). La stabilite de la structure doit etre assuree dans deux directions perpendiculaires 
pour etre efficace vis-a-vis d'un effort horizontal de direction quelconque. 

La stabilite longitudinale de la halle doit etre assuree par un systeme compose d'un contreventement de 
toiture et de deux contreventements verticaux. Un systeme unique (fig. 6.21(a)) permet les dilatations ther- 
miques que pent subir la halle mais entraine un long cheminement des efforts dus au vent depuis les pignons. 
Une autre solution avec deux contreventements transversaux situes aux extremites de la halle conduit les 
efforts du vent directement aux fondations, mais les dilatations thermiques etant empech6es, des efforts 
hyperstatiques sont ainsi crees (chap. 3). Pour cet exemple, nous avons choisi un systeme de contrevente- 
ments transversal en croix de St-Andre situe au centre de la structure (fig. 6.21(a)). 

Le systeme statique choisi (cadres hyperstatiques) permet d' assurer la stabilite transversale de la halle vis- 
a-vis des forces laterales. Cependant un systeme de contreventements longitudinal (fig. 6.21(b)) pent s'averer 
necessaire pour limiter les deplacements du cadre dans son plan, en constituant ainsi un appui lateral. 



Predimensionnement 

En conclusion de cet exemple de conception, nous pouvons admettre les elements porteurs suivants 
bases sur les regies empiriques de predimensionnement de I'annexe A 6. 1 : 



Traverse: profile lamine h = 



/ 15 000 mm 



= 500 mm 



30 30 

Montant: profile HE de meme aire de section transversale que la traverse 



Panne: profile lamine continu h = 
Filiere: profile lamine continu h = 



J_ _ 6000 mm 
40 ~ 40 
L - 6000 m m 
40 ~ 40 



= 150 mm 



= 150 mm 



choix IPE 450 
choix HEA 300 
choix IPE 140 a 160 



choix IPE 140 



6.9.2 Charges et actions sur la halle industrielle 
Donnees 

La halle etudiee se trouve a Fribourg, a une altitude de 600 m. L'ossature (fig. 6.19) est composee de 
huit cadres en acier S235, espaces de 6.0 m. La longueur totale de la halle est de 42.0 m, sa largeur de 
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deformation imposee cree des efforts, alors qu'en cas de systeme isostatique, de legeres modifica- 
tions geometriques peuvent etre absorbees. La structure choisie dans cet exemple est la solution 
hyperstatique avec cle de faitage et angles de cadres rigides. 

Pannes et filieres: les systemes statiques des pannes de toiture et des filieres de facade sont donnes 
dans les exemples du chapitre 8. 



traverse brisee 



montant 



A. 




articulations 



A. 




(a) Cadre hyperstatique 



(b) Cadre isostatique 



(c) Cadre avec appui lateral 



Fig. 6.20 Systemes statiques possibles du cadre. 



Stabilite horizontale 

Les systemes de contreventements assurent la stabilite de Tensemble de la structure en s'opposant au 
deplacement, au deversement ou au renversement de tout ou partie de celle-ci, sous Taction des forces hori- 
zontales (vent, seisme). La stabilite de la structure doit etre assuree dans deux directions perpendiculaires 
pour etre efficace vis-a-vis d'un effort horizontal de direction quelconque. 

La stabilite longitudinale de la halle doit etre assuree par un systeme compose d'un contreventement de 
toiture et de deux contreventements verticaux. Un systeme unique (fig. 6.21(a)) permet les dilatations ther- 
miques que peut subir la halle mais entraine un long cheminement des efforts dus au vent depuis les pignons. 
Une autre solution avec deux contreventements transversaux situes aux extremites de la halle conduit les 
efforts du vent directement aux fondations, mais les dilatations thermiques etant empechees, des efforts 
hyperstatiques sont ainsi crees (chap. 3). Pour cet exemple, nous avons choisi un systeme de contrevente- 
ments transversal en croix de St-Andre situe au centre de la structure (fig. 6.21(a)). 

Le systeme statique choisi (cadres hyperstatiques) permet d'assurer la stabilite transversale de la halle vis- 
a-vis des forces laterales. Cependant un systeme de contreventements longitudinal (fig. 6.21(b)) peut s'averer 
necessaire pour limiter les deplacements du cadre dans son plan, en constituant ainsi un appui lateral. 



Predimensionnement 

En conclusion de cet exemple de conception, nous pouvons admettre les elements porteurs suivants 
bases sur les regies empiriques de predimensionnement de I'annexe A 6.1 : 

Traverse: profile lamine h = — = [^-999.^^ = 50O mm => choix IPE 450 

30 30 

Montant: profile HE de meme aire de section transversale que la traverse => choix HEA 300 

Panne: profile lamine continu h = — = - ^^^ = 150 mm => choix IPE 140 a 160 

40 40 

Filiere: profile lamine continu h = — = ^^^^ - [50 rnm => choix IPE 140 

40 40 



6.9.2 Charges et actions sur la halle industrielle 
Donnees 

La halle etudiee se trouve a Fribourg, a une altitude de 600 m. L'ossature (fig. 6.19) est composee de 
huit cadres en acier S235, espaces de 6.0 m. La longueur totale de la halle est de 42.0 m, sa largeur de 
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(a) Contreventement transversal 



(b) Contreventement longitudinal 
Fig. 6.21 Systemes de contreventements. 



15.0 m et sa hauteur a la corniche de 8.0 m. La toiture possede une legere pente, comme indique a la figure 
6.19. La composition de la toiture seche est illustree a la figure 6.22. 




(T) Tole exterieure 

(2) Etancheite 

(3) Isolation 

(4) Pare-vapeur 

(5) Tole support 



Fig. 6.22 Composition de la toiture. 



Charges permanentes 

Dans cette halle industrielle, les charges permanentes sont les poids des differents composants structu- 
raux et de Tenveloppe. 



Toiture 

- Tole exterieure 

- Etancheite 

- Isolation 

- Pare-vapeur 

- Tole support 
Charge totale 



150 N/m^ 
100 N/m^ 
50 N/m^ 
50 N/m^ 
150 N/m^ 
500 N/m^ 



La charge totale permanente regroupant Tensemble des composants de la toiture s'eleve done a 500 N/m^. 
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Structure porteuse (predimensionnement selon paragraphe 6.9.1) 



Pannes (IPE 160) 

Traverses de cadre (IPE 450) 

Montants (HEA 300) 

Filieres (IPE 140) 

Panneaux sandwiches (100 mm) 



8a 
8a 
8a 
8a 
8b 



0.16 kN/m 
0.78 kN/m 
0.88 kN/m 
0.13 kN/m 
0.15 kN/m^ 



Charges variables 



Neige 

L'altitude de reference de Fribourg (seion la carte 1 de 1 'annexe A3 de la norme SIA 160) est iden- 
tique a Taltitude sur mer, a savoir = 600 m. La charge de neige sur un terrain horizontal s'eleve, 
selon le chiffre 4 05 22 de la norme SIA 160, a: 



s - 



1 + 



2^ 



0.4 kN/m^ = 1.6 kN/m^ 



Avec une pente /?= 9.5°, le coefficient de forme de toiture, selon la figure 6.6, vaut: 
0°</?< 15°^^ = 0.8 

Les valeurs de calcul sont: 

- Pour la verification de la securite structurale: 

valeur representative: qr- C^s- 0.8 • 1.6 kN/m^ = 1 .28 kN/m^ 

- Pour la verification de Taptitude au service: 
courte duree: qser.court - <Jr- ^ -28 kN/m^ 

longue duree: qserjong - 0^ ^1'^ P^^t etre negligee pour une altitude de 600 m. 
Vent 

Les pressions exterieures dues au vent sont determinees a I'aide de la norme SIA 160, chiffre 4 06. 
On a vu au paragraphe 6.6.2 que la valeur representative de la pression dynamique du vent est de 
qr = 0.9 kN/m^. 

Le rapport h: b: I = S m: 42 m: 15 m = 0.5: 3: 1 permet de choisir les coefficients de pression Cq^ 
sur les facades (parties A a D) a I'aide du tableau 42, annexe A2 de la norme SIA 160 
{h : b : I = 0,5 : 2 : 1 ; pente du toit 30°). Le choix des coefficients de pression Cqe sur la toiture (par- 
ties E a H) ainsi que des coefficients Cqe et Cqi est effectue a Taide du tableau 41 
{h : b : I = \.5 : 2 : l\ pente du toit 10°). En resume, les valeurs attributes aux coefficients 



qe 



Cqe et Cqi sont donnees au tableau 6.23. 



Tableau 6.23 Coefficients de pression pour la halle. 





Cqe 


^qe 


Cqi 


Surface d'application 


Surface localisee 


Ouverture 
preponderante 
sur cote 


9 


A 


B 


C 


D 


E 


F 


G 


H 


m 


n 


0 


A 


C 


0° 


0.7 


-0.4 


-0.3 


-0.3 


- 1.1 


- 1.1 


-0.5 


-0.5 


- 1.3 


-0.85 


-0.9 


0.8 


-0.85 


90° 


-0.2 


-0.2 


0.75 


-0.25 


- 1,05 


-0.2 


- 1.05 


-0.2 


-0.65 


- 1.2 


-0.5 


-0.3 


0.85 




Cqe =-2.0 





Les valeurs negatives expriment des depressions alors que les valeurs positives correspondent a 
des pressions. Selon le chiffre 4 06 4 de la norme SIA 160, pour une hauteur au faite h de la halle 
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6.9.3 Systeme porteur d'un batiment a etages 
But de Fexemple 

Le but de cet exemple est la definition du systeme porteur d'un batiment. Cet exemple servira de base a 
differents exemples numeriques traites dans ce volume. Les dimensions du batiment sont: longueur = 42 m, 
largeur = 24 m, hauteur au-dessus du sol = 31 m. 

Plan d'utilisation 

Le batiment a etages (fig. 6.25) est situe a une altitude de 600 m. La partie souterraine comprend deux 
etages de parking et un etage utilise comme surface de stockage. Au rez-de-chaussee se trouvent des maga- 
sins. Le 1^^ etage est utilise comme restaurant et les autres etages comme bureaux et locaux d' habitation. 
La terrasse situee en toiture est accessible au public. 




Terrasse accessible 



7 Locaux d'habitation 



6 Locaux d'habitation 



5 Locaux d'habitation 



4 Locaux d'habitation 



3 Bureaux 



2 Bureaux 



1 Restaurant 



0 Vente 



-1 Stockage 



-2 Parking 



-3 Parkin 



42.0 m 




3l.0m 



10.4 m 



Fig. 6.25 Dimensions et affectations du batiment. 



Structure porteuse 

La partie souterraine du batiment est constituee du noyau central, poteaux, murs et dalles en beton arme. 
La structure porteuse verticale de la partie situee au-dessus du sol est composee du noyau central en beton 
arme et de poteaux metalliques continus places selon une trame de 6 m par 8 m (fig. 6.26). Un reseau de pou- 
tres simples orthogonales (sommiers et solives) prenant appui sur le noyau et sur les poteaux compose la 
structure porteuse horizontale du batiment. Les planchers sont constitues d'une dalle mixte (tole-beton) repo- 
sant sur les solives de 8 m de portee espacees de 2 m. Les sommiers ont 6 m de portee et sont espaces de 8 m. 



Systeme statique 

Les conditions aux limites de chaque composant de I'ossature metallique (poteaux, sommiers, solives) 



sont les suivantes: 



Poteaux: Continus sur la hauteur du batiment, ils sont encastres a la base. En optant pour une telle 
liaison en pied de poteau, on introduit des efforts de flexion dans les fondations, mais on augmente 
legerement la rigidite du systeme porteur du batiment par rapport a une solution avec pieds de 
poteaux articules. 
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6x3.5 = 21.0 m 



2x5.0= 10.0 m 



1 x5.0 
2x2.7 



5.0 m 
^ 



5.4 m 

- 











1 

^ 1 




In. 1 
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' ^ 
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' ! 
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42.0 m 



Coupe longitudinale A - A 



3x8.0 = 24.0 m 



7x6.0 = 42.0 m 



Plan 



E 
o 



o 



noyau central solive 



1 



sommier 



poteau 



t 




3 X 8.0 = 24.0 m 



Coupe transversale B - B 



Fig. 6.26 Structure porteuse du batiment. 



• Sommiers: Aux extremites des sommiers, la liaison au poteau est articulee afin de simplifier les 
assemblages. 

• Solives: Les liaisons solive-sommier sont articulees. 



Stabilite honzonta]e 

La stabilite horizontale est assuree par le noyau en beton arme allant du sous-sol a la toiture du batiment. 
La dalle mixte, liee aux solives et sommiers par des goujons, joue le role de contreventement horizontal a 
chaque etage. 



Predimensionnement 

Le choix des elements porteurs, base sur les regies empiriques de predimensionnement de Tannexe 

A 6.1, est le suivant: ^ ^ 

Sommier: profile lamine, h = — = — — = 240 mm => choix: HEA 280 

25 25 
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Solive: profile lamine, h = - - = - 267 mm => choix: IPE 270 

30 30 

Poteau: profile lamine de serie H, 

Xk <50^i>^ = — = ^^^^ "^"^ = 100 mm ^ choix: HEB 300 

Xk 50 50 



6.9.4 Charges et actions sur le batiment a etages 

Le batiment, d'une hauteur de 31 m (§ 6.9.3), est situe a une altitude de 600 m. La surface des etages est 
de 42 m par 24 m. Les affectations et les dimensions de ce batiment sont precisees aux figures 6.25 et 6.26. 



Charges permanentes 

Elles sont constitutes des poids propres des differents elements porteurs, du poids des finitions et des 
galandages ainsi que du poids de I'enveloppe (facade et toiture). 

• Poids propre de la structure porteuse (predimensionnement selon paragraphe 6.9.3) 



Sommier lamine (HEA 280) 
Solive (IPE 270) 
Poteau (HEB 300) 

Dalle mixte (ep. tot. 100 mm, tole Cofrastra 40) 



8a 
8a 
8a 
8b 



0.76 
0.36 
1.17 
2.35 



kN/m 
kN/m 
kN/m 
kN/m2 



Poids des elements non porteurs 

- Faux plafonds (plaques de platre ep. 40 mm): qfp = 12 kN/m-^ • 0.04 m = 0.5 kN/m^ 

- Finitions (galandages, chape et isolation phonique des planchers) : 

qfin = 1.6 kN/m^ 



Charges variables 



Charges utiles 

Elles dependent des affectations prevues a chaque etage. Pour notre exemple, elles sont tirees de la 
norme SIA 160 (voir § 6.5. 1 et 6.5.2) et resumees dans le tableau 6.27. 



Tableau 6.27 Charges utiles. 



Niveau 


Type d'affectation 


Sec u rite 
structurale 


Aptitude au service 






[kN/m^] 


^serjong 
[kN/m^] 


^ser, court 

[kN/m^] 


8 


Terrasse accessible 


4.0 


0.5 


2.0 


4a7 


Locaux d' habitation 


2.0 


0.5 


L5 


2et3 


Locaux administratifs (bureaux) 


3.0 


1.0 


2.0 


1 


Restaurant, salles de conference 


5.0 


4.0 


5.0 


Rez 


Locaux de vente 


5.0 


4.0 


5.0 


- 1 


Locaux de stockage 


5.0 


5.0 


5.0 


-2 et -3 


Parkings 


2.0 




2.0 



La charge utile des locaux d'habitation et administratifs, lorsqu'elle est consideree comme action 
preponderante, peut etre reduite au moyen du coefficient rj = (I + 0.5 n) / n, ou n est le nombre 
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d'etages (n > 3) dont la charge utile est reprise par Telement porteur considere (§ 6.5.1 et norme 
SIA 16achiffre4 04 24). 

Pour les garages, le coefficient vaut 77 = (0.6 + 0.7 n) I n (norme SIA 160, chiffre 4 04 408). 
Neige 

En admettant Taltitude de reference Hq = 600 m, la charge de neige sur un terrain horizontal s'eleve, 
selon la norme SIA 160, chiffre 4 05 22, a: 

2. 



s = 



1 + 



1350. 



0.4 kN/m2 = 1.6 kN/m^ 



Pour un toit plat, le coefficient de forme de toiture, selon la figure 6.6, vaut: 
0^<^< 15^^c^ = 0.8 

Les valeurs de calcul de la charge de neige sont: 

- Pour la verifkation de la securite structurale: 
q^=^s = O.S' 1.6kN/m2= 1.28 kN/m^ 

- Pour la verification de Taptitude au service: 
courte duree: qserxoun - <Jr 

= 1.28 kN/m2 

longue duree: qsencoun = 0» P^^t etre negligee pour une altitude de 600 m 
Vent 

En admettant la valeur representative de la pression dynamique du vent egale a q,- = 0-9 kN/m^, les pres- 
sions locales sont calculees avec les expressions (6.22) et (6.23). Pour le batiment en question (hauteur 
31 m, surface 42 m X 24 m), les coefficients Cqe, Cqe et Cqi peuvent etre definis par exemple a I'aide 
du tableau 38, annexe A2 de la norme SIA 160. Ces coefficients sont rappeles dans le tableau 6.28. 



Tableau 6.28 Coefficients de pression pour le batiment. 



Coefficients pour h \ b \ I - 1: 1: 1, toit plat 





Cqe 


^qe 


Cqi 




Surface d'application 


Surface localisee 


Ouvertures preponderantes 
sur cote 




A 


B 


C 


D 


E 


F 


G 


H 


m 


n 


0 


rep. 


A 


B 


C 


D 




0.75 


-0.3 


-0.75 


-0.75 


-1.05 


-1.05 


-0.45 


-0.45 


-1.2 


-1.2 


-0.8 


-0.35 


0.75 


-0.3 


-0.8 


-0.8 


15° 


0.6 


-0.35 


-0.5 


-0.55 


-1.05 


-0.8 


-0.3 


-0.4 


-1.2 


-1.0 


-0.9 


-0.25 


0.6 


-0.35 


-0.6 


-0.35 




0.35 


-0.45 


0.35 


-0.45 


-1.05 


-0.6 


-0.6 


-0.25 


-1.5 


-0.7 


-0.65 


±0.1 


0.35 


-0.45 


0.35 


-0.45 


90° 


-0.75 


-0.75 


-0.75 


-0.3 


-1.05 


-0.45 


-1.05 


-0.45 


-1.8 


-0.6 


0.55 


-0.35 


-0.8 


-0.8 


0.75 


-0.3 




Cqe — —2.0 





Pour une hauteur de batiment de 30 m en milieu urbain, le coefficient de hauteur C^ est egal a 
environ 1.0 (norme SIA 160, fig. 8). Le coefficient de reduction moyen Cf-ed ^^ut environ 0.80 {bih 
~llh^\ .0, norme SIA 160, fig. 9). Le batiment ayant des rapports bIh et llh inferieurs a 4, le coef- 
ficient dynamique Cdyn P^ut etre admis egal a LO (norme SIA 160, tab. 9). 

Seisme 

Frequence fondamentale dans la direction transversale du batiment (norme SIA 160, chiffre 4 19 64): 
/O 13 Q ^ = 13 0.9 -^ = 1.8 Hz avec Q = 0.9 (sol compact) 



h 
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Les conditions du chiffre 4 19 504 de la norme SIA 160 (0.5 Hz </o = 1.8 Hz < 33 Hz, < 50 m, 
disposition symetrique et continue de la structure) etant satisfaites, la methode des forces de rem- 
placement peut etre appliquee. 

La force horizontale de remplacement (norme SIA 160, chiffre 4 19 506) ou eq. (6.34) vaut: 

Qacc = [Gm + ^¥acc Qr ) 

En admettant que le batiment se trouve dans la zone 1, I'acceleration horizontale du sol vaut 
0.06 g. Selon la figure 27 de la norme SIA 160, pour un batiment situe dans la zone 1 et possedant 
une frequence fondamentale /o = 1.8 Hz, le rapport a k/g est egal a environ 0.08. 
Le coefficient de dimensionnement Cd est admis egal a 0.65. Pour un batiment dont la structure est 
composee de cadres en acier avec un noyau en beton et dont la classe d'ouvrage est CO II, le 
tableau 33 de la norme SIA 160 donne un coefficient de deformation A^egal a 2.0 (coefficient le plus 
defavorable, norme SIA 160 chiffre 4 19 74). 
La force horizontale de remplacement vaut alors: 

Qacc= 0.08 ■ 1^ (G;n + I V^acc ) = 0.026 ( G;^ +Sv^acc Qr) 
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Annexe 

A 6.1 Regies empiriques de predimensionnement 

Les regies ci-dessous servent au predimensionnement des elements porteurs principaux des charpen- 
tes metalliques de halles et batiments. Elles donnent, pour les elements flechis, la hauteur h de la section 
transversale en fonction de sa portee /, et, pour les elements tendus ou comprimes, I'elancement A 



Halle industrielle 


Panne continue de toiture en profile lamine 

Panne continue de toiture en profil forme a froid 

FlUere continue de tagade en profile lamine 

Traverse de fagade en profile lamine 

Traverse de cadre en profile lamine 

Traverse de cadre en profil compose a ame pleine 

Ferme a treillis de hauteur constante 

Ferme a treillis de forme triangulaire 

Montant de cadre en profile lamine 

Poteau en profile lamine supportant une ferme 

Diagonale de contreventement triangule 


40 

30 
/ 

h = 

40 

30 
30 

i.~ ^ ^ ^ 
n = — a — 

15 25 

h - - a - 
~4 6 

profile HE de meme aire de section que la traverse 
profile HE d'elancement Xk < 50 
profil d'elancement Xf^ < 250 


Batiment 


Dalle mixte avec tole profilee 
Solive en profile lamine 
Sommier en profile lamine 
Poteau en profile lamine 


d = -^ (d: hauteur statique) 

h- — 
30 

h = — — 
20 25 

profile HE d'elancement Xj(^<50 
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Toitures et facades metalliques 




Couverture de la gare postale, Coire (GR) 

Les elements porteurs principaux de la couverture sont constitues d'arcs tubulaires sous-tendus. Le 
revetement en verre renforce la grande portee de cette realisation et constitue un symbole de la tran- 
sition architecturale entre I'ancienne et la nouvelle ville de Coire. 
Maitre de I'ouvrage: Schweizerische PTT-Betriebe 
Architectes: Richard Brosi, Coire, Obrist und Partner, St.-Moritz 

Ingenieurs: E. Toscano AG, Coire et Zurich, Hegland und Partner, Coire, Ove Arup & Partners, 
Londres 

Annee de mise en service: 1992 

Photo Tuchschmid Engineering, Frauenfeld 
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7.1 Introduction 



Ce chapitre est consacre au dimensionnement des elements porteurs de toiture et de fagade consti- 
tues de toles profilees a froid. Ce type particulier d'element a paroi mince est souvent utilise dans les 
halles et batiments industriels comme element de toiture (support d'etancheite ou couverture seche) et 
comme element de fagade (bardage, revetement exterieur). La tole profilee est utilisee seule ou en com- 
binaison avec d'autres materiaux, comme par exemple la mousse expansee (panneau isolant ou panneau 
sandwich) ou le beton (dalle mixte acier-beton). Nous reviendrons sur le dimensionnement des dalles 
mixtes au chapitre 9. 

Le profilage a froid consiste a former progressivement une bande d'acier prealablement galvanisee en la 
faisant passer entre plusieurs couples de galets de forme complementaire et en nombre approprie. La tole 
profilee ainsi formee comporte une section droite constante sur toute sa longueur Cette section est genera- 
lement constitute d'elements plats et arrondis juxtaposes constituant des nervures de forme trapezoi'dale et 
comportant souvent des raidisseurs en forme de rainures ou de plis. La principale caracteristique des toles 
est I'epaisseur constante de I'acier due au procede de fabrication. La figure 7.1 presente des exemples des 
principaux types de tole profilee a froid utilises pour les plaques et panneaux de toiture et facade. 



45 



Couverture seche 



258: 



3 X 333.3 = 1000 



i 



23 



I 



-f 



Support d'etancheite 



3 x 339 = 1017 





Bardages 



4 



4x 193.5 = 774 





if 



20 



Plateaux 



450 



28 




60O 




Fig. 7.1 Exemples de toles profilees a froid pour plaques et panneaux de toiture et fa9ade. 
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En tant qu'element porteur, la tole profilee joue deux roles: 

• D'une part, elle supporte les charges appliquees perpendiculairement a son plan. La tole est consi- 
deree comme une serie de poutres juxtaposees (les nervures), dont le dimensionnement, assimile 
a celui des pieces lineaires flechies, fait I'objet de la section 7.2. 

• D'autre part, elle peut transmettre des efforts situes dans son propre plan. Cette capacite de resis- 
ter egalement aux efforts de cisaillement (effet diaphragme) sera traite au chapitre 14 consacre 
aux contreventements. 

La section 7.3 concerne le dimensionnement des panneaux sandwiches composes de deux faces 
metalliques entourant un noyau constitue d'une mousse rigide. Ces panneaux doivent resister a des for- 
ces perpendiculaires a leur plan telles que par exemple le vent pour les elements de fagade et la neige 
pour les elements de toiture. 

Ces elements constituant les toitures et fagades sont des elements porteurs a part entiere. II est done 
essentiel que leur assemblage a la structure intermediaire eventuelle (lattage) et a la structure porteuse 
principale soit dimensionne selon les memes principes de securite structurale et d'aptitude au service 
que ceux utilises pour I'ossature de la halle ou du batiment. Ces assemblages font I'objet de la section 
7.4. Enfin, la section 7.5 comprend trois exemples numeriques relatifs a une tole profilee, a un panneau 
sandwich et aux attaches de la tole. 



7.2 Tdles profilees 

7.2.1 Materiaux 

Le materiau de base servant a la fabrication des plaques profilees a froid est la tole d'acier. Cette tole 
est un produit plat d'epaisseur inferieure a 3 mm, lamine a chaud ou a froid, galvanise et livre sous 
forme de bobines. La couche de zinc, barriere physique contre les attaques de la corrosion atmospheri- 
que, est obtenue par galvanisation a chaud dans des lignes traitant de larges bandes en continu (immer- 
sion dans un bain de zinc en fusion). Une caracteristique importante de la tole galvanisee en continu est 
de resister a la corrosion non seulement sur les faces recouvertes de zinc, mais aussi sur les zones ou 
I'acier a ete mis a nu (sur les tranches cisaillees par exemple), ou la couche de zinc se reforme. 

Les proprietes des toles d'acier galvanisees servant a la fabrication des toles profilees a froid sont don- 
nees dans la norme europeenne EN 10 147 [7.1]. Cette norme definit les caracteristiques mecaniques de 
base (avant profilage a froid, indice b) de I'acier livre sous forme de feuilles ou de bobines, les masses de 
revetement de zinc (ou d'alliage fer-zinc) ainsi que les designations conventionnelles. Le tableau 7.2 donne 
les classes d'acier et les caracteristiques mecaniques nominales pour les toles d'epaisseur inferieure ou eg^le 
a 3 mm. En pratique, les epaisseurs usuelles des toles profilees a froid se situent entre 0.5 mm et 1 .5 mm. Les 
epaisseurs specifiees sont en general les epaisseurs nominales y compris la couche de zinc. Les tolerances 
par rapport a I'epaisseur nominale, definies dans la norme EN 10 143 [7.2], peuvent etre superieures a 
± 10%. En general, les toles profilees en acier sont revetues d'une couche de zinc de 275 g/m^, ce qui cor- 
respond a une epaisseur de depot de 20 jiim par face environ. Ainsi, on obtient I'epaisseur du metal nu t^^ en 
deduisant de I'epaisseur nominale specifiee f^^^ une epaisseur totale de zinc r^/^^ de 0.04 mm. 

La plupart des catalogues de produits donnent les caracteristiques mecaniques basees sur une seule 
classe d'acier, en general SE 320 ou SE 350. Les autres classes peuvent etre disponibles, mais I'utilisateur 
des documents commerciaux doit etre attentif au fait que les caracteristiques geometriques dependent de la 
limite d'elasticite et doivent etre calculees (par exemple selon la methode exposee au paragraphe 7.2.3). 

On utilise parfois la tole d'alliage d'aluminium pour les toitures et les facades. Le tableau 7.2 en donne 
les classes et les caracteristiques mecaniques. 
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Tableau 7.2 Classes d'acier et d'aluminium et leurs caracteristiques mecaniques nominales (pour epaisseur < 3 mm). 





Limite d'elasticite 


Resistance 


Allongement de rupture 


Classe d'acier 


de base 


a la traction 


fir [%] 


(selon norme EN 10 147) 


fyb [N/mm2] 


fu [N/mm2] 


/ < 3.0 mm 


t < 0.7 mm 


SE 220 G 


220 


300 


20 


18 


SE 250 G 


250 


330 


19 


17 


SE 280 G 


280 


360 


18 


16 


SE 320 G 


320 


390 


17 


15 


SE 350 G 


350 


420 


16 


14 


SE 550 G 


550 


560 






Classes d'alliage d'aluminium (selon les normes ISO R 209 et TR 2136) 


AlMnl Mgl, AlMnl 


1 80-220 


230-250 


3 


MgO.5, AlMnl, 3AlMgl 


(limite apparente 










d'elasticite cro.2) 









7.2.2 Actions et situations de risque 

Le type et la valeur numerique des actions (chap. 6) ainsi que les situations de risque a considerer 
lors de la verification de la securite structurale varient selon I'utilisation de la tole profilee. C'est pour- 
quoi il convient de les classer en: 

• tole de fagade, 

• tole de toiture, 

• tole de plancher metallique, 

• tole de dalle mixte (cas traite au chapitre 9). 

Les tales defagade sont soliicitees en flexion, essentiellement par Taction du vent. Celle-ci est assi- 
milee a une pression statique de remplacement multipliee par divers coefficients qui dependent de la 
forme et de la hauteur du batiment (chap. 6). La charge de vent a considerer sur la tole profilee de facade 
est done une pression q^^ pouvant agir aussi bien a I'exterieur qu'a I'interieur du batiment. Comme ces 
pressions agissent horizontalement sur une fagade verticale, on ne les cumule pas avec I'effet du poids 
propre, qui peut d'ailleurs etre neglige dans le cas d'un bardage simple. La pression du vent est done la 
seule action sollicitant les toles profilees de fagade. Les toles et leur fixation situees dans les angles de 
bafiment, oij la depression est forte (jusqu'a deux fois la pression exterieure), doivent etre etudiees plus 
particulierement (sect. 7.4). 

Les tales de toiture sont soliicitees en flexion par: 

• leur poids propre gp, 

• le poids des elements non porteurs qfi^, 

• la neige qs, 

• le vent q^^, 

Le poids propre de la tole est en general donne par les fournisseurs (I'indice p se rapporte a I'acier 
profile a froid, par distinction avec I'acier lamine a chaud, d'indice a). Le poids des elements non por- 
teurs (isolation, etancheite, sable, gravier, etc.) doit etre estime en fonction du type de materiau et de 
I'epaisseur prevue. Si des installations fixes sont suspendues a la tole de toiture, leur poids sera estime 
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en fonction de leur masse. La charge de neige depend essentiellement de la forme de la toiture et de 
Faltitude du lieu ou est situe le batiment. La charge de vent a considerer est la pression exterieure et 
interieure, comme on I'a vu pour les toles de fa9ade. Les zones de bord de la toiture, ou la depression est 
nettement plus forte que la pression exterieure, doivent etre etudiees particulierement. 
Les tdles de planchermetallique (non mixte) sent sollicitees en flexion par: 

• leur poids propre gp, 

• le poids des elements non porteurs qfin, 

• la charge utile q. 

Le poids des elements non porteurs (beton de remplissage ou de recouvrement, isolation, chape, 
plancher en bois, etc.) doit etre estime en fonction du type de materiau et de I'epaisseur prevue. Si des 
installations sont suspendues a la tole, leur poids sera estime en fonction de leur masse. La charge utile 
depend de I'utilisation qui est faite des locaux. 

Lors de la pose des toles de toiture et de plancher, celles-ci peuvent etre soumises a des charges de 
construction de courte duree comme par exemple: 

• le poids des ouvriers, 

• le vent (pression ou depression), 

• le depot provisoire de materiaux ou d'equipements techniques, etc. 

Le tableau 7.3 donne les situations de risque a considerer lors de la verification de la securite struc- 
turale des toles profilees, dans les cas courants. Les valeurs numeriques des charges sont donnees dans 
les normes (norme SIA 160, Eurocode 1). 



Tableau 7.3 Situations de risque a considerer pour la verification de la securite structurale. 



Utilisation 
de la tole 


Situation 
de risque 


Actions p( 
Poids propre 


irmanentes 

Poids el. 
non porteurs 


Charge de 
construction 


Actions va 
Vent 


riables 
Neige 


Charge utile 


Facade 


Vent 








prepond. 






Toiture 


Montage 
Montage 
Neige 
Vent 


gp 

gp ilGymin ) 
gp 
gp 




prepond. 


concomit. 
prepond. (-) 
concomit. 
prepond. 


prepond. 




Plancher 


Montage 
Utilisation 


gp 
gp 




prepond. 


concomit. 




prepond. 



(-) : Vent en depression 



7.2.3 Resistance en section 

Etant donne leur minceur ou elancement (rapport entre la largeur b et I'epaisseur /), les elements 
plans soumis a la compression voilent localement a un niveau de contraintes inferieur a la limite d'elas- 
ticite du materiau. Le voilement local (TGC vol. 10, chap. 12) devient done le critere principal de 
dimensionnement. Toutefois, de tels elements ne vont pas se rompre lors de la premiere apparition du 
voilement, mais ils vont continuer a supporter des charges croissantes au-dela de la charge critique de 
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voilement elastique (resistance post-critique). II existe plusieurs modeles permettant de determiner la 
resistance de tels elements minces comprimes. La plupart d'entre eux font appel a la notion de laigeur 
efficace (fig. 7.4). Les formules donnees dans ce paragraphe ne s'appliquent qu'a I'acien 

La section d'acier soumise a des contraintes non uniformes (par exemple dues a un moment de 
flexion My) est remplacee par une section efficace sollicitee par une contrainte uniforme. La largeur 
efficace depend du rapport b/t de I'element comprime et de la contrainte maximale Ofyiax Q^^i 1^ solli- 
cite. Ainsi, lorsque la contrainte dans I'aile comprimee augmente, sa largeur efficace diminue et la sec- 
tion ainsi reduite de la tole profilee voit son moment d'inertie ly egalement diminuer. La premiere diffi- 
culte reside dans ce calcul de la section efficace qui s'effectue par iteration. 




Fig. 7.4 Largeur efficace d'un element comprime a paroi mince. 



La resistance des parties planes comprimees pent etre sensiblement augmentee par 1' introduction de 
raidisseurs. Des essais ont permis de determiner les exigences minimales requises pour que ces raidis- 
seurs soient efficaces. Des considerations analogues peuvent etre faites pour les elements plans soumis 
au cisaillement, pour lesquels des raidisseurs permettent d'augmenter la resistance des ames. Ainsi les 
secfions de toles profilees deviennent de plus en plus varices et difficiles a analyser; la reside la 
deuxieme difficulte du calcul. 

Ces deux difficultes conjuguees rendent tres complique, voire impossible, tout calcul a la main des 
caracteristiques geometriques de la section droite d'une tole profilee. C'est pourquoi la plupart des 
fabricants determinent ces valeurs par essais. Nous presentons ici un resume de la methode de calcul 
tiree de I'Eurocode 3, partie 1-3, qui concerne essentiellement le cas des sections soumises a la flexion 
et au cisaillement. 
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Resistance ultime a la flexion 

Le calcul de la resistance ultime a la flexion d'une section droite de tole profilee trapezoidale (fig. 
7.5) s'effectue de la fagon suivante: 

• Calcul de la position provisoire zq de I'axe neutre a partir de la fibre mediane de I'aile inferieure 
en considerant la section complete de Tame et la section efficace de I'aile comprimee (fig. 
7.5(a)), avec la condition: 

J. crdA^O (7.1) 

• Calcul de la largeur efficace de la partie comprimee de Tame en utilisant la position provisoire zq 
de I'axe neutre. 

• En presence de raidisseurs dans les zones comprimees, calcul de I'aire efficace des raidisseurs. 

• Calcul de la position z^y finale de I'axe neutre en tenant compte des largeurs efficaces de I'aile 
comprimee et de la partie comprimee de Tame ainsi que de I'aire efficace des raidisseurs. 

• Calcul de la resistance a la flexion 

Mr = CJzdA (7.2) 

Si Zef ^ (fig. 7.5(b)), la contrainte de compression constitue le critere determinant et la resis- 
tance ultime Mr est donnee par: 

Mr=J-^ fyb (7.3) 

w ^ef 



fyb 



moment d'inertie de la section efficace 

hauteur de la tole profilee (entre les lignes medianes des ailes) 
limite d'elasticite de base de I'acier 



Si Zef > hy^ll (fig. 7.5(c)), la resistance ultime Mr peut etre obtenue par iteration en utilisant la 
reserve plastique de I'aile tendue jusqu'a ce que la contrainte dans I'aile comprimee atteigne la 
limite d'elasticite 

Influence du ravlyon de phage 

L'arrondi des angles du profil peut etre neglige dans le calcul des caracteristiques geometriques et la 
section droite peut etre assimilee a une juxtaposition d'elements plans a angles vifs si les deux condi- 
tions suivantes sont remplies (fig. 7.5(d)): 



r < 5t 
r < 0.15/? 



(7.4) 



r 
t 
b 



rayon interieur de pliage 
epaisseur nominale de la tole 

largeur de I'element plan, mesuree entre les points d'intersection des lignes medianes des parois 
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Fig- 7.5 Section efficace d'un profil sans raidisseur soumis a la flexion. 



Si ces conditions ne sont pas remplies, les caracteristiques doivent etre determinees sur la base de la 
geometrie exacte du profil (par exemple selon TEurocode 3, partie 1-3). 

Largeur efficace de Vaile comprimee (sans raidisseur) 

Pour le calcul de la resistance a I'etat limite ultime d'un profil a paroi mince, la largeur efficace b^f 
d'une aile comprimee situee entre deux ames, sans raidisseur intermediaire, est determinee a I'aide d'un 
coefficient d'elancement (note dans le TGC vol. 10, sect. 12.2). Si la valeur de ce dernier est 
plus grande que 0.673, la largeur utile b^fcsi donnee par: 

b^f = ^l.O-m<b (7.5) 
Le coefficient d'elancement est defini par: 



^max 



Ip = (7.6) 
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<ycrB ' contrainte critique de voilement elastique 



En admettant a^ax - fyb^ obtient: 



GcrB = k 



E f t^^ 



12(1 - v2 ^\b) 



J 



X p - - 



kn^ E 



t \ k E 



(7.7) 



k : coefficient de voilement (TGC vol. 10, tab. 12.7) 

Pour le calcul de la largeur efficace a I'etat limite de service, on utilise la meme expression (7.6) dans 
laquelle le coefficient d'elancement A p vaut alors: 



A 



p.ser 



ser 



\ fyb 



(7.8) 



a 



ser 



contrainte maximale de compression sous charges de service calculee avec la section 
efficace. 



Largeur efficace de Vdme (sans raidisseur) 

Pour le calcul de la resistance a I'etat limite ultime, la largeur efficace de Tame sans raidisseur inter- 
mediaire (fig. 7.5(b)) est composee de deux parties: 

• pres de I'aile comprimee ^^f] =0.76/ - — (7.9a) 



fyb 



f 



• pres de Taxe neutre provisoire s^fyi - 



1 + 0.5 



h 



w 



V 



^ef\ 



hw - ZQ ) 

Si Sef{ + Sefn > ' toute la hauteur comprimee de I'ame s^ est efficace (fig. 7.5 (b)). 

Pour le calcul a I'etat limite de service, on peut admettre que I'ame est entierement efficace. 



(7.9b) 



Aile comprimee comportant des raidisseurs 

Le calcul de la resistance a I'etat limite ultime d'une section droite de tole profilee trapezoidale com- 
portant des raidisseurs intermediaires (fig. 7.6(a)) est base sur I'hypothese que chaque raidisseur se 
comporte comme une barre comprimee appuyee sur toute sa longueur sur un milieu elastique dont la 
constante de rigidite depend des conditions de bord et de la rigidite flexionnelle des elements plans adja- 
cents. L'aire efficace des raidisseurs doit done etre reduite, pour tenir compte de leur flambage eventuel, 
en utilisant dans le calcul du coefficient d'elancement (7.6) une contrainte critique de flambage elastique 
Gcrs ^ 1^ place de OcrB (^ pour I'anglais stiffener: raidisseur; B pour I'allemand Beulen: voilement). 
Pour eviter des calculs longs et fastidieux, I'Eurocode 3, partie 1-3, preconise la procedure simplifiee 
suivante: 
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(a) Aile comportant deux raidisseurs (b) Ame comportant un raidisseur 

Fig. 7.6 Section efficace comportant des raidisseurs. 



• Pour chaque raidisseur intermediaire, calcul de I'aire efficace A^^^ycomposee de I'aire du raidis- 
seur lui-meme et des deux largeurs efficaces adjacentes: 



V 



b\ef b2ef 



— + 



+ b 



J 



t 



(7.10) 



Les largeurs efficaces b\efl 2 et i»2^// 2 sont determinees selon (7.5) dans laquelle on introduit un 
coefficient de voilement k pour «element plan appuye sur ses deux bords» ainsi que la contrainte 
^max = ^fyb de fagon que : 



^ /?, red — ^ n \ ^ 



(7.11) 



Le coefficient de flambage /c peut etre pris approximativement egal a 0.5 si le moment d'inertie 
Is^ef^^ 1^ section efficace d'aire A^^^ydu raidisseur par rapport a son propre axe d'inertie satisfait 
rinegalite: 



S,€f 



> 0.016 



V 



fyb 



\2 



J 



V 



t 



J 



s^ef 



(7.12) 



As^ef • Aire efficace du raidisseur dans le premier pas d' iteration {(Jmax - fyb) 



Le coefficient de flambage /cpeut etre pris approximativement egal a 1.0 si: 
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s,ef 



> 0.24 



(fyb^ 










I t ) 



s,ef 



(7.13) 



Calcul de I'aire efficace reduite: 



(7.14) 



Pour le calcul des caracteristiques geometriques de la section efficace, I'aire efficace reduite des rai- 
disseurs peut etre calculee en utilisant une epaisseur reduite t^^^ affectant tous les elements de I'aire 

tred = K t 2(7.15) 



A I'etat limite de service, on determine les caracteristiques geometriques de la section efficace du 
raidisseur en introduisant I'epaisseur totale t. 



Ame comportant des raidisseurs 

Pour le calcul de la resistance a I'etat limite ultime, on admet que la section efficace de I'ame com- 
primee est composee des portions suivantes : 

♦ une bande s^fx adjacente a I'aile comprimee, 

♦ la section efficace A^^^^ de chaque raidisseur comprime, 

♦ une bande s^fyi adjacente a I'axe neutre efficace. 

L'Eurocode 3, partie 1-3, donne les formules necessaires au calcul des diflferentes bandes efficaces 
Sef de I'ame et des sections efficaces A^^^f des raidisseurs. Par exemple, I'aire efficace du raidisseur de 
la section de la figure 7.6(b) vaut: 

^s^ef = [^efl + ^efZ + Ssa)t (7.16) 

L'aire efficace reduite des raidisseurs d'ame comprimes peut etre calculee par analogic a celle des 
raidisseurs d'aile. Quand aussi bien I'aile que I'ame comportent des raidisseurs, il y a interaction entre 
le flambage eventuel des raidisseurs d'aile et celui des raidisseurs d'ame. Dans ce cas, il faut utiliser 
dans le calcul des aires efficaces reduites A^j-^^ une valeur modifiee de la contrainte critique de flam- 
bage elastique, commune aux deux types de raidisseurs. 



Resistance ultime au cisaillement 

La resistance ultime au cisaillement d'une ame de tole profilee (fig. 7.7(a)) est donnee par: 

fyb 

^wR = Tb ^ ^ — ^ (7.17) 

-.3 

TB ' contrainte limite de voilement par cisaillement 
^vv : hauteur de I'ame parallelement a son plan 
t : epaisseur d'acier de la tole 
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tole de renfort 




(a) Ame sans raidisseur 




(b) Ame avec raidisseur 



(c) Aire efficace 



(d) Tole de renfort sur appui 



Fig. 7.7 Resistances d'ames soumises a un effort tranchant Vou une force transversale Q. 



La contrainte limite r b ^st donnee au tableau 7.8 pour les toles profilees avec ou sans tole de ren- 
fort sur appui (fig. 7.7(d)), en fonction du coefficient d'elancement Aw ^ 



• ame sans raidisseur Ayv =0.346 



w 



• ame avec raidisseur Aw = 0.346 > 0.346^'' 



[fyb 



t 



t E 



(7.18) 



(7.19) 



= 5.34 + 



2.10 



^dev 



(120) 



^dev 



hauteur developpee de I'ame 
hauteur de Telement plan le plus large 

moment d'inertie du raidisseur d'ame autour de I'axe a-a (fig. 1.1(c)) 



Tableau 7.8 Contrainte limite de voilement elastique par cisaillement xg- 



Coefficient 
d'elancement 


Ame sans tole de 
renfort sur appui 


Ame avec tole de 
renfort sur appui 


K < 1 -40 
A^>1.40 


0.48 ^ 

Aw 

0.67 ^ 


0.48 ^ 

Y fyb 

0.48 ^ 

y A* 

A vv 



Resistance a une force transversale 



La resistance ultime a une force transversale ponctuelle ou a une reaction d' appui d'une ame non rai- 
die de tole profilee (fig. 7.7(a)) est donnee par I'expression suivante: 
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r 

/o 

la 



at : 



d : 
h • 

(p ■ 



QwR = Cti t^Jfyb E 



1-0.1 /^) 



0.5+ 0.02 



/ 



a 



V 



J 



rayon interieur de pliage {rit < 10) 

largeur d'application de la force ou largeur reelle de I'appui (fig. 7.9(a)) 
longueur d'appui efficace a prendre en consideration dans les calculs 

- appui d'extremite de la tole avec J < 1.5 h^: prendre = 10 mm 

- appui d'extremite de la tole avec J> 1.5 h^^ et appui intermediaire: 
la depend de la difference d'efforts tranchants de part et d'autre de I'appui 
/3v < 0.2 : = /O 

0.2 < Py< 0.3 : interpolation lineaire 
coefficient de prise en compte des efforts tranchants (i V(ii[ > \ Vd2 \ > fig- 7.9(b)) 

_ \Vd\\-\Vd2\ 
" \Vdl\+\Vd2\ 



= 10 mm 



(7.21) 



(7.22) 



coefficient egal a: 0.075 pour appui d'extremite avec d < 1.5 hy^ 

0.15 pour appui d'extremite avec d> \ ,5 hy^ ci appui intermediaire 
distance entre la force transversale appliquee et le bord de I'appui ou distance entre le bord de 
I'appui et I'extremite de la tole (fig. 7.9(a)) 
hauteur de I'ame (/iw / ^ ^ 200 sin (p) 
inclinaison de I'ame (45° < < 90° ) 



(a) 





mm 



} T t 



I 



(b) 



d2 



Fig. 7.9 Tole profilee soumise a une force transversale ou a une reaction d'appui 



Si Fame comporte un raidisseur longitudinal (fig. 7.8(b)), la resistance Qy^j^ donnee par I'expression 
(7,21) doit etre multipliee par le facteur fc^ ^ suivant: 



^mnr 35 000 / ^ e ynin 

Ka s = 1.45 - 0.05 < 0.95 + ^ 



(7.23) 



dev 
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La condition suivante doit etre satisfaite pour que (7.23) soil applicable: 

2 < < 12 (7.24) 

t 

excentricite maximale (fig. 7.7(b)) 
excentricite minimale (fig. 7.7(b)) 
largeur developpee de I'aile chargee 
distance entre I'aile chargee et le pli inferieur 

12A Calcul des efforts interieurs 

Les toles profilees sont des elements de construction presentant les caracteristiques particulieres 
suivantes : 

• elements plans comprimes sujets au voilement, 

• capacite de rotation flexionnelle des sections limitee. 

Ces deux particularites conduisent, selon les principes admis pour la verification de la securite struc- 
turale, a appliquer une methode elastique tant en ce qui concerne le calcul des efforts interieurs que celui 
de la resistance en section. Toutefois, pour certaines toles, 1' utilisation de la reserve plastique demeure 
possible. Pour les toles continues sur plusieurs travees, il est possible de tenir compte d'une certaine 
redistribution des moments de flexion sur appui en utilisant une methode plastique basee sur la notion de 
resistance partielle a la flexion. Cette resistance partielle doit etre determinee par un essai de flexion nor- 
malise (Eurocode 3, partie 1-3, annexe A) prouvant le comportement ductile de I'element teste et la 
capacite de rotation de ses sections. 

Calcul elastique 

Le calcul elastique des efforts interieurs M et V s'effectue en assimilant la tole a une poutre de lar- 
geur unitaire (Im) d'inertie constante sur toute sa longueur, soumise a des charges uniformement repar- 
ties ou concentrees. Les systemes statiques a la base de ce calcul sont donnes a la figure 7.10. 

La resistance en section des toles profilees est calculee sur la base d'une section efficace determinee 
selon les indications du paragraphe 7.2.3. La resistance ultime a la flexion Mr est obtenue lorsque la 
contrainte maximale de compression, dans la section efficace, atteint la limite d'elasticite/^/^ (7.3). Si 
I'aile tendue atteint cette limite avant I'aile comprimee, la resistance ultime a la flexion A//j peut etre 
obtenue en utilisant la reserve plastique de I'aile tendue jusqu'a ce que la contrainte maximale de com- 
pression atteigne egalement fy^, II faut relever que la resistance en section sur appui est influencee par 
I'interaction entre le moment negatif et la force transversale (la reaction d' appui) qui doit etre prise en 
compte, lors de la verification de la securite structurale, selon les indications du paragraphe 7.2.5. 

Calcul plastique 

Principes 

Le calcul d'une poutre de section compacte selon une methode plastique-plastique (mecanisme) est 
base sur I'hypothese que des rotules plastiques peuvent se former dans certaines sections (TGC vol. 10, 



bdev ' 
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4 ' 1^ 4 '-i * '-2 \ 

(a) Poutre simp]e (b) Poutre continue 




Coupe A-A 

Fig. 7.10 Systemes statiques des toles profilees. 



§ 2.6.2). La formation d'une premiere rotule sur I'appui intermediaire engendre une redistribution des 
moments (des appuis vers les travees) due a la rotation de la section sur appui. Le mecanisme de ruine 
est atteint lorsque une deuxieme rotule se forme dans la section en travee. Pour les elements a parol 
mince, comrne les toles profilees, cette methode plastique pent etre utilisee a condition que la capacite 
de rotation de la section sur appui soit suffisante. L'Eurocode 3, partie 1-3, autorise ce calcul plastique a 
condition que la capacite de rotation soit prouvee par des essais normalises (par exemple I'essai «appui 
intermediaire » dont la procedure est decrite dans I'annexe A de cet Eurocode). 

Essais normalises 

Trois essais normalises permettent de determiner experimentalement la resistance d'une tole 
profilee: 

• I'essai poutre simple, dont le resultat fournit la resistance au moment de flexion en travee (ou 
moment positif) et la rigidite flexionnelle efficace; 

• I'essai appui intermediaire, dont le resultat fournit la resistance au moment de flexion sur appui 
(ou moment negatif) avec I'effet d'une force transversale ainsi que I'interaction entre ce moment 
negatif et cette force transversale (la reaction d'appui); 

• I'essai appui d'extremite, dont le resultat fournit la resistance a I'effort tranchant au droit d'un 
appui d'extremite. 

Essai « appui intermediaire » 

Nous decrivons ici cet essai normalise afin de faciliter la comprehension de la procedure de calcul 
selon la methode plastique-plastique. Les deux autres essais normalises sont decrits dans I'Eurocode 3, 
partie 1-3, annexe A. 

La figure 7.1 1(a) presente le dispositif de I'essai. La portee de I'eprouvette s represente approxima- 
tivement la longueur de la zone sur appui intermediaire soumise a un moment negatif d'une tole conti- 
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nue {s ^ 0.3 a 0.4 /). Pour un type donne de tole et une largeur d'appui /q, les essais doivent etre realises 
sur plusieurs eprouvettes de differentes portees s de fa^on a representer Tensemble de son domaine 
d'application. 




tole profilee 
posee a I'envers 



(a) Dispositif d'essai 



Q [kN/m] 




w [mm] 



(b) Resultat d'essai : 
courbe force-fl^che 



Qs 

= ^ [kNm/m] 



M 



Rjes! 




(j> [rad] 

1 — I — I — I — 1 — I — 



0.01 0.03 0.05 0.07 

(c) Courbe moment- 
rotation inelastique 



M 
M 



res 1 



res 2 



[kNm/m] 



0.9 X moyenne 



moyenne 




O.oT^O.OS 0.05 0.07 



(d) Analyse de Tensemble 
des courbes M-(p 



Fig. 7.11 Essai appui intermediaire d'une tole profilee et resultats. 



Pour chaque essai de la serie, on releve la courbe force-fleche (fig. 7.11(b)). A partir des courbes 
force-fleche, on determine les courbes moment-rotation (fig. 7.1 1(c)), le moment et la rotation etant cal- 
cules a chaque niveau de charge aussi bien ascendante que descendante a I'aide des formules suivantes: 



Mr = 



Qis 



(7.25) 



Qi 

s 

^el, i 



<l>i = 



0.5^ 



(7.26) 



force transversale appliquee 
portee de I'eprouvette 

fleches mesurees sous la force Qi (ascendante et descendante) 

fleche elastique lineaire de la tole (courbe ascendante) au niveau de la force appliquee Qi 
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A partir de rensemble des courbes A/-0, on determine une courbe moyenne (valeur moyenne du 
moment pour une rotation donnee) qu'on reduit de 10% (0.9 fois la valeur moyenne du moment) ainsi 
que la courbe minimale (courbe enveloppe inferieure des moments) (fig. 7.11(d)). 

L'ensemble des resultats d'essai fournit egalement une resistance maximale a la flexion M j^^^^ ^^^^ 
et une force transversale (ou reaction d'appui intermediaire) maximale QRmaxjest dont les valeurs 
numeriques sont reportees dans un diagramme d'interaction experimental (fig. 7.12). Ce diagramme est 
trace comme suit: 

• A la resistance maximale a la flexion negative correspond une force transversale 
minimale 0^ • . . • 

• A la force transversale maximale QRmaxjest correspond une resistance minimale a la flexion 
negative A/^ • ... 

^ Rmin, test • 

• La resistance ultime a la flexion negative q , supposee sans I'effet d'une reaction d'appui, est 
calculee, a partir des resultats d'essai, a I'aide de la formule: 

• La force transversale ultime Qr^ q , supposee sans I'effet d'un moment de flexion negatif, est cal- 
culee, a partir des resultats d'essai, a I'aide de la formule: 

Qr,0 = PQRmaxjest (7.28) 

Les valeurs a et ^de (7.27) et (7.28) sont calculees de la fagon suivante: 

^ Rmaxjest QRmaxjest " ^ Rminjest QRminjest 

a = _ — - — ~ ■ r (7.29) 

^ Rmaxjest [QRf^cixJest " QRminjest ) 

P _ ^Rmaxjest QRmaxJest - ^ Rminjest QRminjest 
QRmaxJest Rmaxjest ~ ^ Rminjest 



Procedure de calcul 

La procedure permettant de determiner la resistance d'une tole profdee continue apres redistribution 
des moments comprend alors les six phases suivantes: 

1. Determination experimentale des caracteristiques de la tole a I'aide des trois essais normalises 
(poutre simple, appui intermediaire, appui d'extremite), 

2. Calcul de la valeur de dimensionnement du moment elastique maximal M J sur le premier appui 
intermediaire pour le systeme statique de la tole profilee continue, la situation de risque conside- 
ree et la disposition des charges la plus defavorable. Si ce moment est superieur a la valeur de 
dimensionnement de la resistance a la flexion negative ^^^^ ^^^^ j 7 R ^ une rotule plastique se 
forme sur appui intermediaire. Si non, poursuite du calcul selon la methode elastique. 

3. Choix d'une rotation disponible (j>disp de la section, ce qui permet de trouver un moment appele 
residuel caracteristique de la tole testee par intersection avec la courbe experimentale 
minimale M-0 (fig. 7.11(d)). 
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M 



R,0 



M-=^ [kN/m] 



^Rmax^test 
^Rjest 

^ Rminjest 




o resultat d'essai 



Q [kN/m] 



QRjest 
Q Rminjest QRmajcjest 



Qr^o 



Fig. 7.12 Diagramme d' interaction entre le moment de flexion et la force transversale determine par essais. 



4. Calcul de la rotation requise de la tole sur le premier appui intermediaire pour la situation consi- 
deree. En cas de tole continue sur trois appuis, cette rotation vaut: 



req 



2^ ^^^'-M ' 



3 E lefy 8 



res 



J 



(7.31) 



Mres 



moment d'inertie de la section efficace calculee avec les largeurs efficaces (§ 7.2.3) ou 

tire de I'essai poutre simple 

charge uniformement repartie sur les deux travees 

resistance a la flexion sur appui correspondant a la rotation O^isp 



La rotation requise ne doit pas depasser la rotation disponible: 



^req ^ 



isp 



Si elle est depassee, deux cas se presentent: 

- la rotation disponible a ete choisie au maximum de la courbe M-^ (fig. 7.11(d)); la verifica- 
tion n'est pas satisfaite et un nouveau profil de tole doit etre choisi; 

- il existe des rotations disponibles superieures a la valeur choisie initialement; on procede a un 
nouveau calcul (7.31) avec une valeur de Mfes correspondant a une valeur superieure de la 
rotation disponible; 

5. Calcul du moment maximal en travee du a la charge q. En cas de tole profilee continue sur trois 
appuis, ce moment vaut: 

M J = ^- (7.33) 



6. Calcul de la reaction sur appui d'extremite. 
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7.2.5 Verification de la securite structurale 



Methode eiastique-elastique reduit 

Les verifications a effectuer sont les suivantes, pour chaque situation de risque, en principe avec les 
resistances elastiques reduites (y compris reserve plastique eventuelle) determinees par calcul (§ 7.2.3). 
Si on dispose de resultats d'essai, il est avantageux de proceder a un calcul selon la methode plastique- 
plastique. 

Mr 

• Flexion (pour une largeur unitaire) < 



Cisaillement (pour une ame) 



Force transversale (pour une ame) Qd < 



YR 

YR 
VwR 
YR 
QwR 
YR 



Vd< 



Mr 
Mr 

^wR 
QwR 



resistance au moment de flexion negatif (largeur unitaire de tole) 
resistance au moment de flexion positif (largeur unitaire de tole) 
resistance au cisaillement d'une ame 
resistance d'une ame a une force transversale 



(7.34) 



(7.35) 



(7.36) 



(7.37) 



Interaction flexion-cisaillement: les toles profilees sujettes a Taction combinee d'un moment de 
flexion et d'un effort tranchant doivent satisfaire Texpression suivante: 



Md 



{Mr Iyr 



n2 r 
+ 



J 



Vd 



V 



VwR lYR 



J 



< 1.0 



(7.38) 



Les toles profilees comportant des toles de renfort sur appui ou sous les charges concentrees doi- 
vent egalement etre verifiees dans les sections situees a cote des renforts. 

Interaction flexion-force transversale: les toles profilees sujettes a Taction combinee d'un 
moment de flexion et d'une force transversale Qd (force concentree Fd ou reaction d'appui 
Rd) doivent etre verifiees en utilisant Texpression d'interaction suivante, ce qui correspond au 
diagramme de la figure 7.13: 



Md 



+ 



Qd 



Mr Iyr QwR Iyr 



< 1.25 



(7.39) 



Methode plastique-plastique 

Les verifications a effectuer sont les suivantes, pour chaque situation de risque: 

• Resistance a la flexion sur appui intermediaire: en calcul plastique-plastique, cette resistance est 
atteinte et il y a formation d'une rotule sur appui (phase 2 de la procedure de calcul). II est inutile 



TOITURES ET FACADES METALLIQUES 



245 




Qd 



QyvR / Yr 



1.25 



Fig. 7.13 Diagramme d'interaction entre moment de flexion et force transversale pour la verification de la securite 

structurale (methode EER). 

de verifier Tintroduction de la reaction d'appui ainsi que I'interaction entre le moment de flexion 
et la reaction. Par contre, il faut proceder a ces verifications a I'etat de service (au stade elastique) 
pour eviter la formation d'une rotule plastique en service (§ 7.2.6). 

• Rotation sur appui intermediaire: cette verification a ete faite lors de la determination de la resis- 
tance a la flexion sur appui intermediaire (7.32); 

• Resistance a la flexion en travee: la valeur de dimensionnement du moment maximal en travee 
doit etre inferieure a la resistance ultime divisee par le facteur de resistance: 



Ml: < 

a 



RmaXy test 
YR 



(7.40) 



^Rmax test ' resistance ultime au moment de flexion positif determinee par essai poutre simple 

Resistance a I'effort tranchant sur appui d'extremite: la valeur de dimensionnement de I'effort 
tranchant doit etre inferieure a la resistance ultime divisee par le facteur de resistance: 



Vr 



max, test 
7R 



(7.41) 



V Rmaxjest • resistance ultime a Teffort tranchant determinee par essai appui d'extremite 



7.2.6 Verification de Taptitude au service 
Fleches 

La verification de I'aptitude au service d'une tole profilee consiste a controler que les fleches dues 
aux charges de service ne depassent pas les fleches limites dont les valeurs indicatives sont donnees au 
tableau 7.14: 
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SOUS I'effet d'une action variable de courte duree: 



W4 = w[qser,court ) ^ ^lim 



(7.42) 



sous I'effet du poids propre, des actions permanentes et d'une action variable: 



w 



max 



= wi -{- wi^gp + qfin + qser ) ^ ^lim 



(7.43) 



wi : contrefleche eventuelle donnee a la tole par surelevation des etais (dalle mixte) 



Tableau 7.14 Valeurs indicatives des fleches limites. 



Element 


Action variable 


^lim (^4) 


^lim i^max) 


Tole de fa9ade 


Vent 


//1 50 


1/150 


Tole de toiture froide (pente min. 5%) 


Neige 


//200 


//150 


Tole de toiture chaude (pente min. 2%) 


Neige 


//300 


//250 


Tole de toiture-terrasse 


Charge utile ou neige 


//350 


//250 


Tole de plancher : en general 


Charge utile 


//350 


//250 


avec cloisons fragiles 


Charge utile 


//500 ou 15 mm 


//500 ou 1 5 mm 



La fleche maximale d'une tole profilee simple ou continue (travee de rive), soumise a une charge 
uniformement repartie q, est la suivante : 



tole sur deux appuis 



tole sur trois appuis 



w = 



w ~ 



tole sur quatre appuis et plus w = 



5 


q /4 


384 


Elef 


2.1 


q /4 


384 


Elef 


2.5 


q /4 



(7.44) 



(7.45) 



(7.46) 



384 Elef 

Le moment d'inertie I^f a introduire dans les formules (7.44) a (7.46) doit correspondre a la section 
efficace de la tole soumise aux charges de service. Comme la rigidite f'/^y varie le long de la poutre, on 
admet, pour simplifier le calcul des fleches, une valeur constante de I'inertie I^f Cette inertie est deter- 
minee soit par calcul pour un niveau de contrainte correspondant au moment de flexion M^er dans la tra- 
vee de rive, soit par I'essai normalise poutre simple. 



Resistance 

En cas de verification de la securite structurale d'une tole continue selon la methode plastique-plas- 
tique, il faut s' assurer qu'aucune rotule ne se produit sur I'appui intermediaire sous les charges de ser- 
vice. L'Eurocode 3, partie 1-3, preconise d'effectuer les verifications avec les resistances caracteristi- 
ques multipliees par 0.9, ce qui correspond a un facteur partial de resistance de 1 / 0.9 = 1.11. 
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Flexion sur appui Mser ^ 0.9 MR^nax jest (7.47) 

Reaction d'appui j^ser - 0-9 QRmax ,test 

(7.48) 

^Rmaxjest • resistance maximale a la flexion negative determinee par essai (fig. 7.12) 
QRmax, test ' reaction d'appui maximale determinee par essai (fig. 7.12) 

Interaction flexion-reaction d'appui: 

Mr^o Qr,o 

Mr q : resistance ultime a la flexion negative, supposee sans I'effet d'une reaction d'appui, 

calculee a partir des resultats d'essai (7.27) 

Qj^ Q : reaction d'appui ultime, supposee sans I'effet d'un moment de flexion negatif, calcu- 
lee a partir des resultats d'essai (7.28) 



7.3 Panneaux sandwiches 

7.3.1 Composition et materiaux 

Les elements sandwiches (fig. 7.15) sont generalement composes de deux faces metalliques (ou 
feuilles), exterieure et interieure, et d'un noyau (ou corps) realise avec un materiau possedant des pro- 
prietes adequates de resistance, de rigidite et d'isolation. Ces composants doivent done constituer un 
element de construction capable de resister de fa9on monolitique aux charges et actions qui le sollici- 
tent. De plus, les attaches permettant de fixer les panneaux sandwiches a la structure porteuse principale 
doivent etre con9ues et mises en place de maniere a ne pas endommager le noyau afin que le panneau 
puisse transmettre ses reactions d'appui. 




Fig. 7.15 Panneau sandwich de toiture (exemple). 
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Le comportement des panneaux sandwiches dont le noyau est forme d'une mousse rigide est celui 
d'un element mixte. En revanche, le comportement des panneaux dont le noyau est compose de laine 
organique pent etre assimile a celui de simples toles profilees, I'effet mixte provoque par le noyau etant 
negligeable. Si on veut toutefois tenir compte d'un eventuel effet mixte, le comportement mecanique 
(resistance et rigidite) de ces panneaux doit etre determine par des essais (par exemple selon les Recom- 
mandations europeennes CECM W 66 [7.3]). 

Faces metalliques 

Les faces en metal des panneaux sandwiches peuvent etre plates, legerement profilees ou fortement 
profilees. Les procedes utilises pour le profilage de ces faces metalliques sont identiques a ceux presen- 
tes au paragraphe 7.2. 1 . Le role des faces est multiple: 

• servir d'etancheite au panneau isolant, 

• presenter de tres bonnes aptitudes d' assemblage, 

• participer a la resistance d'ensemble du panneau composite. 

L'acier et 1' aluminium sont les deux materiaux employes pour former ces faces metalliques entou- 
rant le noyau isolant du panneau sandwich. Les classes d'acier et d'alliage d' aluminium sont donnees 
dans le tableau 7.2. 

Quel que soit le materiau (acier ou aluminium), les epaisseurs usuelles des toles constituant les faces du 
panneau sont comprises entre 0.5 mum et 1 .0 mum. A cette epaisseur viennent s'ajouter, pour les toles en acier, 
les couches de protection centre la corrosion, d'une epaisseur de 20 |Lim (zinc) a 200 |Lim (prelaquage). 

Noyau 

Le materiau du noyau (constituant I'isolant) doit etre conforme aux exigences mecaniques et physi- 
ques fixees pour le panneau sandwich. En general, un materiau de faible densite est utilise pour le noyau 
car il permet d'obtenir une grande capacite d' isolation thermique. La fabrication d'un panneau sand- 
wich pent se faire selon I'un des deux procedes suivants: 

• injection de mousse liquide melangee a des composants chimiques entre les deux faces du 
panneau; son durcissement apres reaction permet sa liaison avec les deux faces metalliques du 
panneau; 

• utilisation de plaques d' isolant prefabriquees liees aux faces metalliques par rubans adhesifs. 

L' epaisseur moyenne du noyau est comprise generalement entre 40 mm et 100 mm. Les tolerances 

[7.3] par rapport aux valeurs nominales sont comprises entre + 2% et - 4%. 

■p 

Mousses rigides. Ces produits sont actuellement les isolants thermiques les plus performants. Les types 
les plus utilises sont le polyurethanne (PUR), le polyisocyanurate (PIR), la resine phenolique (PF) et le 
polystyrene (PS). Le PIR possede une resistance au feu plus elevee que les autres produits. L'eau resi- 
duelle, particulierement acide, contenue dans la resine phenolique, peut engendrer la corrosion des faces 
en acier. Ces produits, utilises pour la realisation des noyaux isolants rigides des panneaux sandwiches, 
ainsi que leurs proprietes, sont resumes dans le tableau 7.16 (indice/i pour noyau). 

Matiere organique. Ces produits sont utilises en cas d'exigences severes de resistance au feu. lis ne 
sont disponibles que sous forme de plaque. La direction des fibres composant ces matelas peut etre aussi 
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Tableau 7.16 Materiaux et proprietes du noyau a 20 °C. 



Proprietes 


Nota- 

* 

uon 


Unite 


Polystyrene (PS) 
particulaire extrude 


Resine phe- 
noiique \is.r ) 


Polyurethanne 
(^rUKj roiyisocya- 
nurate (FIR) 




Pn 


Kg/m 


20-50 


25-55 


J J-DU 


dD-DD 


Resistance 

d Id UdCUOn 


ftn 


N/mm^ 


U. i J-U.O 


n 0 n A 

U.Z-U.O 


0.2-0.3 


0.1-0.5 


Resistance au 
cisdiiicnicni 


fvn 


N/mm^ 


n 1 a n /I 
u. 1 a u.^ 


n 0 a 1 

u.z a 1 


0.1 a 0.3 


0.1 a 0.3 


Resistance a 
id compression 


fcun 


N/mm^ 


U. 1 d u.u 


u.z, d u.o 


0.2 a 0.6 


0.1 a 0.3 


Module d'elas- 




N/mm^ 


4 a 20 


16 




2.5 a 8 


Module de 
glissement 


Gn 


N/mm^ 


2a8 


14 




2a4 


Conductivity 
thermique 




W/ 

(m°K) 


0.032 a 0.04 


0.025 a 0.035 


0.02 a 0.035 


0.02 a 0.03 


Temperature 
critique 


Tcr,n 




75 a 85 


75 a 90 


120 


90/1 10 a 120 



Remarque: pour les valeurs dependant de la temperature et du temps, se referer aux donnees des fabricants. 



bien parallele que perpendiculaire aux faces du panneau, ce qui peut engendrer une anisotropic de rigi- 
dite du panneau. Ces matelas sont lies aux faces metalliques par des bandes adhesives capables de trans- 
mettre I'effort de cisaillement. Parmi les differents produits organiques disponibles sur le marche, les 
plus utilises sont la laine de pierre et la laine de fibres de verre. La densite elevee de la laine de verre 
confere au matelas une faible isolation thermique et une durabilite limitee. 

7,3.2 Actions et situations de risque 

Les actions ct situations dc risque a considerer lors de la verification dc la securite structuralc des 
panncaux sandwiches sont les memes que celles prises en compte pour les toles profilees (§ 7.2.2). Les 
acfions supplementaires a considerer sont: 

• la temperature (variation, gradient), 

• le comportement dans le temps du materiau du noyau (variation de I'humidite, fluage, vieillisse- 
ment). 

Le gradient de temperature resultant d'une difference entre la temperature interieure et exterieure 
peut etre choisi selon les normes nationales. En I'absence de toute information, il est possible d'utiliser 
les valeurs suivantes: 

• temperature interieure: -h 20°C < Tint < +25°C ; 

• temperature exterieure: 

- hiver: T^xr^mm = - 20°C 

- ete : Text.max - + 55°C a + 80°C (selon la couleur exterieure du panneau). 



250 



CHARPENTES METALLIQUES 



Les materiaux constituant le noyau, et particulierement les mousses rigides, voient leur deformations 
sous charge constante augmenter avec le temps (fluage). Cet effet rheologique peut etre assimile, sous 
charge de longue duree, a une reduction du module de glissement du noyau. On admet en general [7.3] 
les durees suivantes d' application des charges: 

• neige : 2 000 heures (env. 80 jours) ; 

• actions permanentes (poids propre): 100 000 heures (> 10 ans). 

En I'absence de resultats d'essai, la valeur reduite de est determinee avec I'equation suivante: 

Gn^cp (7.50) 

Gn : module de glissement du noyau (tab. 7.16) 
(p^ : coefficient de fluage 

- mousses rigides (PS, RF, PUR, PIR) (pt = 2.4 pour ? = 2 000 h 

(Pt = 1^0 pour r= 100 000 h 

- laine minerale (pi= LO pour t = 2 000 h 

(pt = 2.0 pour t = 100 000 h 



7.3,3 Resistance en section 

Les methodes presentees sont basees sur les Recommandations europeennes CECM N° 66 [7.3]. 
Elles sont valables pour des elements sandwiches composes de deux faces metalliques entourant un 
noyau en mousse rigide. Les hypotheses adoptees sont les suivantes: 

• Comportement elastique lineaire des materiaux du noyau et des faces du panneau (calcul elasti- 
que de la resistance). 

• Resistance a I'effort normal du noyau negligee (module d'elasticite tres faible par rapport a celui 
des faces metalliques). 

• Sections planes restent planes apres deformation: applicable seulement aux elements constitutifs 
du panneau pris separement et non a la section mixte. 

Des lors, la resistance ultime d'un element sandwich est, de maniere generale, la somme de trois 
composantes (fig. 7.17): 

• Resistance ultime a la. flexion: deux composantes My correspondant aux resistances propres des 
faces metalliques et une composante due a I'effet mixte resultant du couple des forces norma- 
les A^de bras de levier a. La resistance propre a la flexion du noyau est negligee. 

Mr = Mfi+Mf2 + Ms (7.51) 

resistances a la flexion des faces metalliques (/ = 1, 2) 
resistance a la flexion due a I'effet mixte (M^ = Nfd) 
bras de levier des forces Nf 

Resistance ultime au cisaillement: deux composantes Vy correspondant a la resistance des faces 
metalliques et une composante correspondant a la resistance du noyau. 
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Vr = Vfl + Vf2 + Vn 



(7.52) 



Vfl, Vfl 

Vn 



resistance au cisaillement de la face metallique 
resistance au cisaillement du noyau 




Elevation 



face 1 





noyau 



I- 

face 2 

largeu r unitaire b |_ 





a 











t 













a 



Coupe A-A Efforts Resistances 

Fig. 7,17 Composantes de la resistance en section d'un panneau sandwich. 

Les faces metalliques d'un element sandwich etant composees de toles profilees plates ou profilees 
dont les plans constitutifs sont minces, le plissement et le voilement local (fig. 7.18) des toles peuvent se 
produire dans les zones de compression et de cisaillement. Toutefois, la presence du noyau rigide donne 
lieu a un effet benefique sur la resistance au voilement des faces metalliques dont on peut tenir compte. 



face metallique du panneau 




corps isolant 




corps isolant 



Plissement d'une face plate Voilement local d'une face profilee 

Fig, 7.18 PHssement et voilement local d'une face metallique. 
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Resistance ultime a la flexion 

Panneaux sandwiches avec faces metalliques plates (fig. 7.19(a)). Les resistances flexionnelles pro- 
pres Mydes faces metalliques sont tres faibles par rapport a la resistance due a I'effet mixte et peuvent de 
ce fait etre negligees. La totalite de la resistance a la flexion Mr est done donnee par le couple des forces 
normales A^agissant dans les faces metalliques: 



a 

^ Urn 



Mji - Ms - Nfa 



(7.53) 



resistance ultime a un effort normal d'une face (plus petite des deux valeurs) 

A^/ = ^lim^f = min(A^/]; 7V/2) 

- face en compression N fi Af\ 

- face en traction = <^lim ^f2 
bras de levier entre les axes de gravite des faces 

aire de la section d'une face metallique par unite de largeur b = 1000 mm 
contrainte limite 

- en traction, la contrainte limite est egale a la limite d'elasticite de base/y;^ du 
materiau de la face 

- en compression, la contrainte limite cr//;^ d'une face appuyee elastiquement d'un seul 
cote est egale a la contrainte critique de plissement cr^r [7-3] : 



(^lim = <^cr = ^1 ^^n Gn Ef < fyb 



(7.54) 



n 



coefficient dependant des imperfections, de I'etat du noyau et des faces et de la liaison, 

determine experimentalement (par ex. k\ - 0.65 pour noyau en polyurethanne) 

module d'elasticite du noyau rigide (4 a 20 N/mm^, tab. 7.16) 

module de glissement du noyau rigide (2 a 8 N/mm^, tab. 7.16) 

module d'elasticite de la face metallique consideree (acier: 210 000 N/mm^) 



face metallique 1 



t^- b= ^ - 



7 1 



face metallique 2 
(a) Faces metalliques plates 



a 



h 



li4 



M 



f2.N 



(b) Faces metalliques profilees 



Nfd 



a 



Fig. 7.19 Resistance ultime a la flexion d'un panneau avec faces metalliques plates ou profilees. 



Panneaux sandwiches avec faces metalliques legerement profilees (profondeur des plis < 3 mm). 
Etant donne le leger profil de la tole, la longueur d'onde du plissement est augmentee. La contrainte cri- 
tique de plissement vaut dans ce cas: 
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if 



(y Urn = (^cr = — \l En Gn Ef If < fyh 



A 



(7.55) 



/ 



coefficient dependant des imperfections, de I'etat de la surface du noyau et des faces et de la 
liaison, determine experimentalement (par ex. k2 = 0.95 pour noyau en polyurethanne) 
moment d'inertie de la section de la face metallique par unite de largeur 



L' equation (7.55) est valable pour autant que la rigidite En Gn du noyau soit superieure a 3 N/mm^; 
les contraintes limites ainsi obtenues sont des valeurs approximatives conservatrices. Pour obtenir des 
valeurs plus precises, il faut proceder a des essais conformement aux Recommandations europeennes 
CECM W 66 [7.3]. 



Panneaux sandwiches avec faces metalliques fortement profilees (fig. 7.19(b)). Les composantes Mf 
de la resistance a la flexion des faces peuvent etre importantes. La resistance ultime a la flexion du pan- 
neau Mj{ se compose done des deux composantes Mf\ et Mj2 et de la composante due a I'effet mixte M^. 
La contribution de chacune des composantes a la resistance globale depend: 

• des rigidites relatives des elements composant la section droite du panneau, 

• de la portee, 

• du type de charges (uniformement reparties, ponctuelles), 

• de la temperature. 

En principe, cette repartition varie le long de Telement considere. Comme elle est fonction des char- 
ges appliquees, elle sera donnee au paragraphe 7.3.4. 

La resistance a la flexion de chaque face metallique est reduite par rapport aux valeurs definies au 
paragraphe 7.2,3 a cause de I'effort normal Nf^ qui la sollicite: 



Mf^j^ = L25M/ 



1 - 



V 



Nf 



<Mf 



(7.56) 



Mf 

Mds 
a 

ht 

z\ 

Nf 



resistance a la flexion de la face metallique reduite par I'effort normal Nfd 
resistance a la flexion de la section efficace de la face metallique (§ 7.2.3) 
effort normal (valeur de dimensionnement) sollicitant chaque face, du a I'effet mixte 

valeur de dimensionnement du moment de flexion (part due a I'effet mixte, § 7.3.4) 
bras de levier des efforts normaux (axes de gravite des faces, a-hf-z\- Z2) 
epaisseur totale du panneau 

position de I'axe de la section reduite de la tole comprimee par rapport a sa fibre supe- 
rieure 

position de I'axe de la section non reduite de la tole tendue par rapport a sa fibre inferieure 
resistance ultime a un effort normal d'une face ((7.57) ou (7.58)) 



La resistance a la flexion due a I'effet mixte est donnee par (7.53), dans laquelle Nf est la plus 
pedte des deux valeurs suivantes : 
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en compression 



=fyb ^f\,ef 



(7.57) 



en traction 



Nf2=fyb 



(7.58) 



L'aire de la section efficace Ay^^gy est calculee selon le paragraphe 7.2.3. Pour tenir compte du fait 
que la tole est appuyee elastiquement sur le noyau, le coefficient de voilement k est donne par I'expres- 
sion suivante [7.3] : 



k = J\6 + l /? + 0.002 (0</?<200) 



(7.59) 



dans laquelle le coefficient R vaut : 



R = 0.35 



\ t J 



f 



(b \ 
- < 250 

\t J 



(7.60) 



b : largeur plane de I'aile comprimee de la face metallique profilee comprimee 
t : epaisseur de la face metallique comprimee 



Resistance ultime au cisaillement 

La resistance au cisaillement de la tole profilee est definie au paragraphe 7.2.3. Pour le calcul de la 
resistance au cisaillement du noyau, on admet que les contraintes de cisaillement sont uniformement 
reparties sur I'epaisseur du noyau. Les sections determinantes sont situees a mi-epaisseur du noyau, oii 
la densite est generalement minimale, et a la liaison entre le noyau et les faces metalliques. La contrainte 
limite de cisaillement, determinee experimentalement [7.3], est definie pour un glissement egal a 10%. 



Resistance a une force transversale 

La resistance ultime a une force transversale, en general une reaction d'appui, est formulee differem- 
ment selon les types de faces metalliques composant le panneau sandwich. 

Panneaux avec faces metalliques plates et legerement profilees. La diffusion de la reaction d'appui a 
travers le noyau en mousse rigide s'effectue selon une pente de 2:1 jusqu'a une section de reference 
situee a mi-epaisseur du noyau (fig. 7.20). La contrainte limite de compression fcun du materiau du 
noyau est definie pour une deformation specifique de 10%. 



/^y = 2 c + 
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Fig. 7.20 Diffusion de la reaction d'appui a travers le noyau. 
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Panneaux avec faces metalliques fortement profilees. La contribution du noyau pouvant etre negli- 
gee, seule la tole en contact direct avec I'appui participe a la resistance. Dans ce cas I'expression definie 
pour les toles profilees (7.21) donnee au paragraphe 7.2.3 est applicable. 

7.3.4 Determination des efforts interieurs et des deplacements 

La determination des efforts interieurs et des deplacements doit tenir compte du comportement 
mixte des panneaux sandwiches. La faible rigidite au cisaillement du noyau fait que sa deformabilite ne 
pent plus etre negligee dans les calculs, ce qui rend ces derniers relativement compliques. En effet, le 
glissement entre les faces et le noyau doit etre pris en compte car I'hypothese de Bernoulli (sections pla- 
nes restent planes apres deformation) ne pent plus etre appliquee a la section complete du panneau, mais 
uniquement a ses trois composantes. 

Dans la pratique, on utilise une methode simplifiee consistant a diviser aussi bien les efforts interi- 
eurs que les deplacements en deux composantes, Tune se rapportant aux faces metalliques et 1' autre a 
I'effet mixte. On admet comme module de glissement du noyau une valeur constante correspondant a la 
valeur moyenne a temperature ambiante, determinee experimentalement sur le panneau complet; cette 
hypothese simplifie la prise en compte de la redistribution des moments due au glissement interne. Dans 
les formules suivantes, les valeurs sont calculees en principe pour une largeur unitaire du panneau sand- 
wich (^ = 1 m). 

Panneaux sandwiches avec faces metalliques plates et legerement profilees. La rigidite flexionnelle 
propre des faces metalliques pent etre negligee en regard de celle de I'effet mixte. La totalite du moment 
de flexion est reprise par le couple des forces normales agissant dans les faces metalliques du pan- 
neau. L effort tranchant est entierement repris par le noyau. 

Panneau sur deux appuis simples (portee I) avec charge uniformement repartie 

Moment maximal sollicitant le panneau: M^^ - 1£ (7.61) 

8 

Effort tranchant sur appui : Vj^i ~ (7-62) 

Pour les deplacements, il est necessaire de tenir compte du noyau. La fleche maximale a mi-travee, 
sous une charge uniformement repartie q^^y, est donnee par: 



? ser 



5 q ser 
384 5 



— (1 + — ^ 
5 



(7.63) 



avec 



Efl Afi Ef2 Af2 



(7.64) 



Ef \ Af\ + Ef2 Af2 b 



(7.65) 
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a 
b 



aire de la section de la face metallique consideree (/ = 1, 2) par unite de largeur b 
module d'elasticite de la face metallique consideree (/ = 1, 2) 
aire de la section du noyau par unite de largeur (A„ = a) 
bras de levier des axes de gravite des faces 
largeur unitaire (Z? = 1 m = 1000 mm) 



Panneau sur deux appuis simples avec une difference de temperature entre les deux faces 

Une dilatation differente entre les deux faces metalliques du panneau n'engendre pas d'efforts inte- 
rieurs (Mj = 0; = 0). Sous I'effet d'une difference de temperature {AT - T2-T\), la fleche maximale 
a mi-travee vaut: 



(7.66) 



1} = 



OC2T2 - ociTi 



a 



(7.67) 



9 



courbure 

coefficient de dilatation thermique de la face / (/ = 1, 2) 
temperature de la face /* (/ = 1, 2) 



Panneau continu sur deux travees egales soumis a une charge uniformement repartie 

La rigidite au glissement du noyau des panneaux sandwiches permet la redistribution des moments 
sur appui dont I'intensite depend directement de la rigidite de la liaison. Une analyse elastique donne les 
valeurs suivantes des efforts interieurs et de la fleche. 



Moment sur appui : 
Effort tranchant sur appui : 



as 



qd 



/2 1 



r 



8 

1 + 



1 + k 
1 



Fleche maximale en travee: Wq ~ 



qser 



/4 



V 



4(1 + k) 



J 



48 



^— f0.26 + 2.6yt + 2yt2 ] 
1 + > 



(7.68) 



(7.69) 



(7.70) 



Panneau continu sur deux travees egales avec une difference de temperature entre les deux faces 



Moment sur appui : 
Effort tranchant sur appui : 



Fleche maximale en travee 



ds 



Vein = ± 



3 c 1 



2 \ + k 
3Bs 1^ 1 



2L 1 + k 
1} /2 1.09 + 3.96 k 



WAT = 



32 



1 + k 



(7.71) 



(7.72) 



(7.73) 



Les reactions d' appui Rds peuvent etre facilement determinees par equilibre du systeme statique. 



Panneaux sandwiches avec faces metalliques fortement profilees. La rigidite flexionnelle des faces 
metalliques contribue a I'effet mixte et les panneaux sont statiquement indetermines interieurement. De 
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ce fait, le calcul des efforts interieurs est complexe et fait generalement appel a des methodes d' analyse 
numeriques. Cependant, pour quelques cas elementaires, des solutions simplifiees existent et sont pre- 
sentees ci-dessous. 

Panneau sur deux appuis simples (portee I) soumis a une charge uniform^ me nt repartie 

On admet que la charge qd se divise en une composante qf reprise par les faces metalliques et une 
composante q^ reprise par I'effet mixte: 



avec 



qf = Pq qd (7.74) 
qs =(^'Pq)qd (7.75) 



Pq = ^ (7.76) 

Bs 

Bf + — 



k. = ^-^^^ (7.77) 
r7 4 /2 

Bf : rigidite flexionnelle des faces {Bf - Bf\ +5/2 = Ef\ If \ +Ef2 I fl) 
Ifi : moment d'inertie de Taire de la face metallique / (i= 1, 2) par unite de largeur 

Part du moment maximal en travee prise par chaque face: 

5/1 qf /2 

^df2=^\- (7.79) 
Part du moment reprise par I'effet mixte: 

Mds = ^-—^ (7.80) 

O 

qd I 

Effort tranchant sur appui: V^n ~ (7.81) 

5 q ( \ { n \ 

Fleche a mi-travee: Wq^^^ = " ' Pq ) (7-82) 



s 



Panneau sur deux appuis simples avec une difference de temperature entre les deux faces 

On admet que la courbure i9 (1.67) due a Teffet de la temperature se divise en une courbure 6ydes 
faces metalliques et une courbure &s agissant sur le « sandwich »: 

S^^S^ = (l-P^)9 (7.83) 
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Pt = ^ (7-84: 

■' l + kj 

kT = ^ (7.85; 

Moment maximal en travee : Mdf - Bf Bf (7.86 
Part prise par chaque face : 

Mdf I - ^^df (7.87 

Part prise par effet mixte: 

Mds = -Mdf = -Bf &f (7.89 

Effort tranchant sur appui : V^n = 0 (7.90 

Fleche a mi-travee: w^j = (7.91 

8 

Les equations presentees ci-dessus sent de tres bonnes approximations des solutions exactes qu' 
I'on pent calculer a partir d'une analyse elastique des constructions mixtes. Les efforts tranchants V^ye 
Vds peuvent etre determines par equilibre a partir des moments correspondants. 

Panneau continu 

Pour les panneaux continus, la repartition entre les differentes composantes des efforts interieurs neces 
site des calculs plus complexes et, par consequent, le recours a des methodes d'analyse numerique par ordi 
nateur. Les Recommandations europeennes CECM N° 66 [7.3] donnent plus de renseignements a leur suje 



7.3.5 Verification de la securite structurale 

Les facteurs de resistance intervenant dans les verifications de la securite structurale sont donnes a 
tableau 7.21 [7.3]. 



Tableau 7.21 Valeur des facteurs de resistance. 



Mode de rupture 


YR 


Allongement des faces metalliques 


1.1 


Plissement des faces metalliques en travee et sur appui 


1.25 


avec prise en compte de rinteraction avec la reaction 




Cisaillement du noyau 


1.25 


Ecrasement du noyau 


1.25 
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Les verifications a effectuer sont les suivantes, pour chaque situation de risque. 



Panneaux avec faces metalliques plates ou legerement profilees 



Moment de flexion : 



Face en traction : 



Face en compression 



Cisaillement: 



Force transversale : 



Ms 
YR 



Nd2 = —< Nf2 = ^ 



a 



YR 



Mds 

Ndi = —<Nfi 



a 



^dn 



YR 



vn 



ab 

Qd 



< 



YR 

fcun 



lef b YR 



(7.92) 



YR^ 1.1 (7.93) 



YR = 1.25 (7.94) 



YR = 1.25 (7.95) 



YR = 1.25 (7.96) 



Panneaux avec faces metalliques fortement profilees 



Moments de flexion 



Face en traction : 



Mdf< 



YR 



; Mds< 



Ms 
YR 



( Mds \ 



Mdf2 ^ 1-25M/2 



1 - 



a 



fyb Af2 



V 



YR YR 



J 



Mds ^ fyb ^fl 



a 



YR 



Face en compression: 



Mdf\<\.25Mf^ 



Md: 



1 - 



a 



fyb Af\,ef 



YR YR 



J 



Mds ^ fyb ^f\,ef 



a 



YR 



Cisaillement y r 

-11 ^ • 1 * dn . J vn 

Cisaillement repns par le noyau : Xdn = < 



a 
b 

fvn 



ab YR 

bras de levier entre les axes de gravite des faces 

largeur unitaire du panneau sandwich 

resistance au cisaillement du materiau du noyau (tab. 7.16) 



YR = 1.1 



(7.97) 



(7.98) 



YR = 1.25 (7.99) 



YR = 1.25 (7.100) 
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Cisaillement repris par les faces metalliques profilees du panneau. Pour une face metallique i: 



< 



■y 



^ t YR 



7R = 1-1 



(7.101) 



w 



t 



-y 



somme des hauteurs d'ame de la face metallique profilee sur la largeur unitaire b 
epaisseur de la tole de la face metallique profilee 
resistance au cisaillement du metal de la face profilee 



Force transversale. Pour la face metallique en contact direct avec la force (ou I'appui): 



Qd< 



QwR 
YR 



(7.102) 



7.3.6 Verification de I'aptitude au service 

Les conditions se rapportant a I'aptitude au service d'un panneau sandwich peuvent etre de plusieurs 
natures : 

• limitation des contraintes en un point singulier du panneau sans consequence sur la rupture, 

• limitation du glissement en un point singulier du panneau sans consequence sur la rupture, 

• respect de valeurs limites se rapportant aux fleches (le tableau 7.14 est applicable par analogie). 

Pour les panneaux de toiture ou de fa9ades dont on considere les effets rheologiques, les valeurs des 
fleches ne devraient pas depasser //1 00. Cela est valable pour autant qu'aucune autre limitation relative 
au fonctionnement ne soit adoptee. 



7.4 Assemblages 

7.4.1 Notions de base 

Les moyens d'assemblages (ou organes de fixation) utilises pour fixer les toles profilees, les plateaux 
de bardage ou les panneaux sandwiches sur la structure porteuse, appeles attaches, sont de deux genres: 

• les attaches structurales permettant de transmettre a la structure porteuse les efforts agissant sur 
les fa9ades ou les toitures, 

• les attaches non structurales permettant de lier les toles ou les panneaux entre eux ou avec les 
accessoires (faitieres, bandes de rive, etc.) qui servent au recouvrement des extremites ou des 
bords. 

En tant que partie integrante de I'enveloppe, les attaches doivent repondre a des exigences particulie- 
res en ce qui concerne: 

• la resistance mecanique a la rupture: traction, cisaillement, ou plus generalement arrachement; 

• I'etancheite: type, forme, dimension des attaches; insertion de rondelles ou de couches 
d'etancheite; 

• la durabilite: du materiau ou de la protection contre la corrosion. 
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La section 7.4 ne traite que la resistance et le dimensionnement des attaches structurales, dont les 
principaux types sont presentes a la figure 7.22. Certains panneaux sandwiches ont des attaches incorpo- 
rees, dont le systeme et la resistance sont donnes par le fabricant. 



VIS AUTOTARAUDEUSES VIS AUTOPERCEUSES CLOUS RIVET AVEUGLE 




BOULONS A CROCHET ATTACHES SPECIALES 




pour profil I pour corniere tirefond cheville 

(sur bois) (sur beton) 

Fig. 7.22 Attaches pour toles profilees et panneaux sandwiches. 

Les toles profilees peuvent etre fixees en plage ou en sommet de nervure, comme on le voit a la 
figure 7.23(a). Seules les attaches disposees en plage peuvent etre considerees comme structurales. Les 
plateaux de bardage sont fixes en plage et re^oivent sur les ailes les attaches de la tole de facade (fig. 
7.23(b)). Les attaches des panneaux sandwiches peuvent etre apparentes ou non (fig. 7.23 (c)). 

Le nombre et la disposition des attaches dependent du type et de 1' importance de 1' effort a transmet- 
tre (vent, effet de contreventement), de la resistance de I'assemblage (support, attache et element fixe) et 
de la portee de I'element. En regie generale, on admet la fixation minimale suivante: 

• deux attaches sur les appuis d'extremite, 

• au moins une attache sur les appuis intermediaires. 
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en plage en sommet de nervure 

(a) Fixation des toles profilees 




(b) Fixation des plateaux et toles de facade (c) Fixation de panneaux sandwiches 



Fig. 7.23 Modes de fixation des toles, plateaux et panneaux. 

Dans les zones de bord de toiture et de fafade, soumises a de fortes depressions locales, les assem- 
blages doivent etre renforces. La directive SZS B7 ainsi que les Recommandations europeennes CECM 
N° 41 [7.4], N° 42 [7.5], N° 62 [7.6] et N° 66 [7.3] donnent des indications utiles sur la disposition et le 
dimensionnement des attaches des toles profilees, des plateaux de bardage et des panneaux sandwiches. 

7.4.2 Actions a considerer 

Les attaches sont sollicitees par les forces dues a Taction du vent, ainsi que par les composantes de 
la charge de neige et du poids propre dans le plan de la toiture ou de la fagade. De plus, si la tole profilee, 
le plateau ou le panneau agit comme contreventement, les attaches doivent egalement transnaettre des 
forces situees dans le plan. D'autres soUicitations peuvent provenir de Teffet de tirant des pannes ou des 
filieres ainsi que de Teffet stabilisant des elements d'enveloppe contre le deversement des pannes et tra- 
verses. Enfin, des changements de temperature peuvent produire une variation de longueur des elements 
et, si elle est empechee, des efforts sur les attaches. 

Pression du vent (efforts de traction sur les attaches). Les pressions agissant sur I'enveloppe d'un 
batiment sont donnees au chapitre 6 (§ 6.6.2). Leffort de traction sur I'attache est provoque par la 
depression exterieure du vent (eq. 6.22 avec coefficient Cqe negatif) et par la pression interieure even- 
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tuelle (eq. 6.23 avec coefficient Cqi positif). Ces pressions agissent sur les grandes surfaces de I'enve- 
loppe. Les zones de bord des toitures et des fafades (fig. 7.24) peuvent subir des pressions locales beau- 
coup plus fortes. Sur ces surfaces localisees, le coefficient de pression exterieure Cqe est remplace par 
Cqe ou Cqe suivant I'emplacement et la dimension de la surface consideree. 

Effet de contreventement (efforts de cisaillement). Les efforts dus a I'effet de contreventement sont 
determines au chapitre 14. 




Fig. 7.24 Parties de renveloppe d'un batiment soumises aux pressions locales du vent. 



7.4.3 Resistance des assemblages 

La resistance des assemblages de tole profilee, plateau de bardage et panneau sandwich depend du 
mode de fixation. La rupture pent se produire selon plusieurs modes dependant du type d' attache et de la 
soUicitation; elle pent avoir lieu aussi bien dans I'attache elle-meme que dans I'element fixe. Les prin- 
cipes de dimensionnement enonces dans leTGC volume 10, chapitre 8, sont valables pour les assembla- 
ges dont il est question ici. Cependant, la variete des elements fixes, des attaches, des materiaux utilises 
et des modes de soUicitation est telle qu'il n'est pas possible de donner pour chaque assemblage une for- 
mule de la resistance. C'est pourquoi, en general, les valeurs de dimensionnement de la resistance 
ultime sont determinees sur la base d'essais normalises [7.7]. 

Les modes de rupture sont les suivants: 

• Assemblages sollicites en cisaillement, parallelement a la tole (fig. 7.25) : 

- cisaillement de I'attache (a), 

- ecrasement de I'attache (b), 

- inclinaison et arrachement de I'attache (c), 

- ecrasement de la tole la plus mince (pression laterale) (d), 

- dechirement de la tole (pince insuffisante) (e), 

- rupture de la tole (section nette) (f). 
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(a) 




(b) 




(c) 



(d) 




(e) 




(0 



Fig. 7.25 Modes de rupture en cisaillement. 




Assemblages sollicites en traction, perpendiculairement a la tola (fig. 7.26) 

- rupture en traction de 1' attache (a), 

- arrachement de 1' attache (b), 

- arrachement de la tole (c), 

- deformation locale de la tole et deboutonnage (d), 

- deformation globale de la tole (e). 



t 



t 



y //////////////// ^ 



\ 



r 



(a) 



i 



1 



(b) 



1 



t 



t 




1 




(c) 



1 



t t 



(d) 



Fig. 7.26 Modes de rupture en traction, 




Les modes de rupture particuliers aux assemblages des panneaux sandwiches sont les suivants 
(fig. 7.27): 

• Assemblages sollicites en cisaillement: 

- inclinaison de I'attache accompagnee du phage ou du dechirement de la face interieure du 
panneau (a), 

- flexion de T attache due a une deformation imposee, dilatation thermique par exemple (b). 
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• Assemblages soUicites en traction: 

- enfoncement de I'attache dans la tole exterieure du panneau (c). 
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Fig. 7.27 Modes de rupture propres aux panneaux sandwiches. 

La directive SZS B7 donne, pour les toles profilees, la resistance ultime a la traction 7/? et au cisaille- 
ment Vj^ des attaches suivantes, en relation avec le type de support et en fonction de Tepaisseur de la tole 
(fig. 7.28): 

• clou sur support acier (a), 

• clou sur support beton (b), 

• vis autotaraudeuse sur support acier mince (c), 

• vis autoperceuse sur support acier (d), 

• vis autoperceuse sur support bois (e), 

• cheville sur support beton (f). 




(c) (d) (e) 

Fig. 7.28 Exemples d'assemblages de tole profilee. 
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7.4.4 Dimensionnement 

Le dimensionnement des assemblages des toles profilees, plateaux de bardage et panneaux sandwiches 
consiste a determiner le type, le nombre et la disposition de toutes les attaches servant a lier I'enveloppe 
d'un batiment a sa structure porteuse. II faut done s'assurer que non seulement les elements de I'enveloppe 
sont fixes correctement, mais que la structure intermediaire (par exemple un lattage en bois) Test aussi. 

Le dimensionnement est base essentiellement sur la verification de la securite structurale. II s'agit 
done de verifier que la valeur de dimensionnement de la sollicitation agissant sur I'assemblage soit infe- 
rieure a la resistance ultime de I'attache ou de I'element fixe divisee par le facteur de resistance: 

Sd<— (7.103) 
YR 

R : resistance ultime de I'attache (7)? ou V/?) ou de I'element fixe 
7/^ : facteur de resistance 



7.5 Exemples numeriques 

7.5.1 Dimensionnement d'une tole profllee 
Donnees 

Soit la halle presentee a Texemple du paragraphe 6.9.1 (fig. 6.19) pour laquelle les charges et actions 
ont ete determinees au paragraphe 6.9.2. II s'agit ici de choisir et de verifier la tole profilee constituant le 
support d'etancheite. Cette tole repose sur les pannes ecartees de 1.90 m. La longueur des plaques recou- 
vrant un pan de la toiture est de 7.80 m, representant 4 travees de 1.90 m ainsi que les petits porte-a-faux 
(fig. 7.29). Le systeme statique est done une poutre continue sur 5 appuis, inclinee a 9.5°. 




IPE 450 



Coupe A-A 



Fig. 7.29 Tole profilee de toiture a dimensionner. 



Charges a considerer 

Poids propre de la couverture : gp + = 0.5 kN/m^ ■ cos 9.5° = 0.5 kN/m^ 
Neige : qs = ^ .28 kN/m^ (par unite de surface horizontale) 

arc = 1.28 kN/m^ ■ cos 9.5° = 1.26 kN/m^ (par unite de surface inclinee) 
Vent (depression face E) : q'^^y^ = qe = Cge q = - \ A ■ 1.0 • 0.9 kN/m^ = - 0.99 kN/m^ 

La composante des charges dans le plan de la toiture est negligee. 
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Situations de risque 

La tole est soumise aux deux situations suivantes: 

N° 1 : Neige preponderante: 1.3 gn +1.3 qjin + 1.5 ^ 

N° 2: Vent preponderant au montage: 0.8 gp+ 1.5 

La situation n° 1 est determinante pour le dimensionnement de la tole, alors que la situation n° 2 le 
sera pour les attaches (mais avec qry^ calcule avec Cq^ , voir exemple du paragraphe 7.5.3). 

Efforts interieurs 

Nous choisissons d'effectuer un calcul elastique des efforts interieurs. 

= I3gp+ \.3qfin+ l.5qr,s = 1-3 • 0.5 kN/m^ + 1.5 • 1.26 kN/m^ = 2.54 kN/m^ 

M+ = 0.071 qdfi = 0.077 • 2.54 kN/m^ ■ (1.9m)2 = 0.706 kNm/m 

MJ = - OAOlqdl^ = - 0.107 ■ 2.54 kN/m^ - (L9 m)2 = -0.981 kNm/m 

= \.\43qdl = 1.143 • 2.54 kN/m ■ 1.9m = 5.52 kN/m 



Securite structurale 

• Choix de la tole: Montana SP41, ep. 0.80 mm, acier SE 280 G (fyh = 280 N/mm^) 



+ 



Mr = 2.02 kNm/m 
Mr = 2.65 kNm/m 
Q^^R = 24.5kN/m (/q = 60mm) 
lef = 0.184 • 10^ mm^/m 



Verifications 
+ Mr 

mJ < — 

YR 



0.706 kNm/m < 



2.02 kNm/m 
1.1 



' valeurs donnees par le fabricant 



= 1.84 kNm/m 



OK 



< 



Mr_ 
YR 



0.981 kNm/m < 



2.65 kNm/m 
1.1 



= 2.41 kNm/m 



OK 



Qd< 



Q 



wR 



YR 



5.52 kN/m 



< 



24.5 kN/m 
1.1 



- 22.3 kN/m 



OK 



Qd 5.52 kN/m ^^^c^ r.^^, ,,• ■ ^ , -r- ^ 
< — = 0.248 < 0.25 (pas d mteraction a verifier) 



QwrIir~223 kN/m 



Aptitude au service 

• Fleches en travee de rive 
- Charges permanentes : 



2.5(gp + qfin)l'^ 2.5 • 0.5Wmm/m • (1900mm)4 

- ^ ^ = 1.1mm 



2 3UEIgf 384 ■ 210 000 N/mm2 • 0.184 • lO^mm^/m 
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. T ■ ^■5qser,courtl 2.5 • 1 .26 N/mm/m • ( 1 900 mm)^ 

- Neige: W4 = = 5^ . ^ . . = 2.8mm 

384 E lef 384 • 210 000 N/mm^ • 0.184 • 10^ mm^/m 

Verifications 

no / ^ 1900 mm - 
W4 = 2.8 mm<— = = 9.5 mm OK 

11 .00 on / ^ 1900 mm _ 

^max = + ~ 1.1 mm + 2.8 mm = 3.9 mm < = — ^-^^ — = 12.7 mm OK 



7.5.2 Dimensionnement d'un panneau sandwich 
Donnees 

11 s'agit de dimensionner un panneau sandwich (fig. 7.30) venant prendre appui sur les filieres IPE 140 
disposees tous les 2.0 metres le long des poteaux de la halle presentee a I'exemple du paragraphe 6.9. 1 . Les 
panneaux sont formes d'elements sandwiches type Montanatherm MTW LL 100/1150 dont les faces 
metalliques sont faiblement profilees (admises plates dans les calculs). 



Montanathem MTW LL 100/1 150 




Fig. 7.30 Disposition des panneaux sandwiches. 



Charges a considerer 

Les panneaux sandwiches etant disposes verticalement, seule la flexion autour de Taxe y-y est a veri- 
fier sous les charges de vent suivantes (tab. 6.23 ou fig. 6.24): 

• Vent (pression face A): q^. ,^ ^ = C^^ C/^ ^ = 0.7 • 1 .0 • 0.9 kN/m ^ = 0.63kN/m2 

• Vent (depression face B): q^^^ ^ Qe ^ Cqe Ch q = - 0.4 • 1.0 ■ 0.9 kN/m^ = -0.36 kN/m^ 



TOITURES ET FACADES METALLIQUES 



269 



Situation de risque 

Les panneaux sandwiches sont soumis a une seule situation de risque: 

Efforts interieurs 

Le systeme statique est une poutre continue sur deux travees de 2 m (fig. 7.31(a)). La section du pan- 
neau n'etant pas symetrique (tole exterieure plus epaisse), la pression due au vent, et non pas la depression, 
est determinante sur appui intermediaire. 

• Moment sur appui intermediaire 

Selon la relation (7.68), ce moment vaut: 



8 \+k 
avec, selon (7.65) 

k = 



Noyau PUR (mousse dure polyurethanne, = 4 N/mm^, E^ = l N/mm^) 

a - hi - tyyioy - 100 mm - 0.56 mm = 99.44 mm 

Ayi = a - 99 AA mm^/mm (par largeur unitaire) 

Efi=Ef2 = 210 • 10^ N/mm^ 

Af\ = btext = 1000 mm • 0.63 mm = 630 mm^ 

Afi = btint = 1000 mm • 0.50 mm = 500 mm^ 



B 



_ Efi Afi Ef2 Af2 
Efi Af\ +Ef2 Af2 b 

(210 - 10^ N/mm^)^-630 mm2-500 mm^ (99.44 mm)^ ,^6 xr 

= ■ — = 579 • 10^ Nmm 

210 • 10^ N/mm^(630 mm^ + 500 mm^) 1000 mm 
3 • 579 • 10^ Nmm ^ ^ 



(2000 mm)^ • 4 N/mm^ • 99.44 mm 



1.5 0.63 kN/m2(2m)2 1 ^ i nt / 

Mds = g '—^ ■ ^ = -0.23 kNm/m 

• Moment en travee 

- Moment a mi-travee: 

+ Mds qdl^ _o.23 kNm/m 1.5 • 0.63 kN/m^(2m)^ a i / 

Mds = — ^ + = + — = 0.36 kNm/m 

^ 2 8 2 8 

- Moment maximum en travee: 

Ce moment est calcule a partir du diagramme des moments illustre a la figure 7.31(b) 

Mds, max = 0.41 kNm/m 

• Efforts tranchants 

Le diagramme des efforts tranchants est illustre a la figure 7.31(c). 
Appui intermediaire: V^^ = 1.07 kN/m 
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Reaction d'appui intermediaire 
/?^,m^;c = 2.14kN/m 



A, B, C : 

position des filieres 



h 



r, w 



/ = 2.0m 



B |o 



/ = 2.0 m 



c |o 



0.87 m 



1.13 m 




^Md,smax =-0.23 " 




(a) Systeme statique (b) Diagramme des moments [kNm/m] (c) Diagramme des efforts tranchants [kN/m] 
Fig. 7.31 Systeme statique et diagrammes des efforts interieurs d'un panneau sandwich. 

Securite structurale 

• Panneau sandwich: Montanatherm MTW LL 100/1 150. 
Contrainte limite de compression dans la tole (7.54): 

<^lim = ^cr = 0.65 3 jEnGnEf = 0.65 V7N/mm^ • 4N/mm^ ■ 210 ■ lO^N/mm^ 

= 117 N/mm^ 

Noyau PUR (mousse dure polyurethanne) => Resistance au cisaillement : /y^= 0.3N/mm^ 

Resistance a la compression : fcun ~ 0.3N/mm' 



Verifications (eq. (7.94 a 7.96)) 

^/l ^ds,max 0.41 • 10^ Nmm/m 



df 



'^dn — 



<^dn = 



Af\ a Af\ 99.44 mm • 630 mm 2 

o <^ lim llVN/mm^ T 

= 6.5 N/mm 2 < — = = 94 N/mm 2 

JR 1-25 

Vdn _ 1.07 • 10^ N/m 
a ~ 99.44 mm ■ 1000 mm/m 

= 0.01 1 N/mm 2 < Zl^" = ^'^^^"'"'^ = 0.24 N/mm 2 

JR 1-25 

,max 2. 14 N/mm 



OK 



OK 



2c + - 

2 



73 mm + 



99.44 mm 



= 0.02 N/mm 2 < l£!i^ = 03N/mm^ ^ 0.24 N/mm 2 

r/? 1-25 
Les grandeurs 2 c eta/2 sont illustrees a la figure 7.20. 



OK 
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Aptitude au service 



Fleche maximale en travee (7.70) 



VV4 = 



(0.26 + 2.6^ + 2^^) 



9^^;- (SI A 160) ^ 0,8?;- -Im = 0.8-0.9 kN/m^-lm = 0.72 kN/m (largeur unitaire) 
0.72 N/mm (2000 mm)^ 1 



W4 — 



48 ■ 579 • 10^ Nmm^ 1 + 1-09 



(0.26 + 2.6 • 1.09 + 2 • 1.09^) = 1,1 mm 



Verification (tab. 7.14) 



W4 = 1.1 mm < 



150 



2000 mm 
150 



= 13.3 mm 



7.5.3 Calcul des attaches de la tole de la toiture (support d'etancheite) 
Donnees 

La halle etudiee (fig. 6,19) comporte une toiture seche dont la composition est donnee a la figure 6.22. 
Le systeme statique de la tole profilee constituant le support d'etancheite est donne a la figure 7.32. Le 
calcul des pannes est donne au paragraphe 8.5,1 du chapitre suivant. 



n 




B 



C 



3. 



aa= 1.90 



B,d 



1.90 



1.90 



1.90 



Fig. 7,32 Systeme statique de la tole profilee. 



Elements de la toiture (fig. 7.33) 



Tole profilee (Montana SP41) 



Panne (IPE 160) 



epaisseur de la tole 
entraxe des nervures 
epaisseur de Taile 
ecartement 

Attaches (vis autoperceuses SFS SD12-H15-5.5 ■ 32) 

(selon SZS B7, annexe A 1 .35) resistance ultime en traction : 



/ ^ 0.80 mm 
a^^ = 193.5 mm 
/ = 7.4 mm 
aa= 1.9 m 

TR = 3.5kN 



Charges a considerer 

Depression du vent (valeur de dimensionnement par m^, tab. 6.23 et fig. 6.24) 

En general : qd=YQ {Cge - Cqi) Ch 9r 

Zones de bord (m) : c*^ = -13(^ = 0°),C^/ = 0,8 

= 1 .5 (- 1 .3 - 0,8) 1 ,0 • 0.9 kN/m^ = -2.84 kN/m^ 
Autres surfaces (E+F) : Cqe = - 1.1, Cqi - 0.8 

^^=1.5 (- 1.1 -0,8) 1.0 • 0.9 kN/m2 = -2.57 kN/m^ 
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Fig, 7.33 Fixation de la tole sur les pannes. 



Nombre d'attaches 



Zone de bord 

Forces de traction par metre de largeur de plaque: 

Appui d'extremite FA^d = 0.393 •1.9m- 2.84 kN/m^ 
Appui intermediaire Ffi ^ = 1 . 1 43 • 1 .9 m • 2.84 kN/m^ 

Nombre necessaire d'attaches par appui (b - 1 000 mm); 



2.12 kN/m 
6.17 kN/m 



^B, 1 = 



FB,d ^ 6.17 kN/m 
TrIyr ~ 3.5 kN/1.1 



= 1.94/m 



Nombre necessaire d'attaches par plaque {b = 774 mm): 
ng b ^ 0.774m • 1.94/m = 1.5 



2 attaches 



Autres surfaces 

Appui d'extremite 

Appui intermediaire 



Fa4 = 0.393 • 1.9 m • 2.57 kN/m^ = 1.92 kN/m 

5.58 kN/m 



Fg^d = 1-143 • 1.9 m • 2.57 kN/m 

XT I J. 1 r^^^A 5.58 kN/m 

Nombre d attaches ng i^ = 0.774 m 



2 _ 



3.5 kN/1.1 



= 1.36 



2 attaches 



Conclusion 



Dans le cas le plus defavorable (zone de bord, appui intermediaire), il suffit de disposer sur I'appui deux 
attaches par plaque. Cette disposition sera adoptee systematiquement sur toute la toiture (fig. 7.33). 
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8 Pannes et ossature de facade 





CERN - Laboratoire II, hall experimental Nord, Meyrin (GE) 

Les pannes de ce batiment sont des poutres simples a sous-tirant de 12 m de portee, entre-axes 
3.85 m. La stabilite de la membrure superieure est assuree par deux cables fixes aux tiers de la por- 
tee et amarres a un contreventement longitudinal secondaire. 
Maitre de I'ouvrage: CERN 
Architecte : CERN 

Ingenieur : Fietz, Epars + Devaud, Geneve 
Annee de mise en service: 1977 
Photo ICOM-EPFL 



PANNES ET OSSATURE DE FACADE 



277 



8.1 Introduction ^ 

Les pannes et I'ossature de fafade sont des elements porteurs secondaires faisant partie de I'enveloppe 
des halles et des batiments. Leur fonction principale est de transmettre les actions agissant sur la toiture et 
sur les facades aux elements porteurs principaux. La conception ainsi que quelques details de construc- 
tion de ces elements ont ete presentes au chapitre 5. Le developpement de toles nervurees de grande hau- 
teur statique a conduit, dans certaines conceptions de toiture, a la suppression des pannes, dont la fonction 
porteuse est alors remplacee par celle de la tole qui porte la couverture d'un cadre a T autre. 

Ce chapitre est consacre au dimensionnement de ces elements porteurs secondaires sur la base des 
notions et methodes exposees dans le TGC volume 10 pour les barres flechies ou comprimees. Le 
dimensionnement des pannes (elements porteurs secondaires de toiture) est donne a la section 8.2, celui 
des filieres et montants (elements de I'ossature de facade) a la section 8.3. Dans chacune de ces deux 
sections sont rappelees les fonctions porteuses des elements, les charges et actions qui les sollicitent et 
les situations de risque, avant que ne soit abordes le systeme statique et le calcul des efiforts interieurs, le 
calcul de la resistance en section et enfin les verifications habituelles de la securite structurale et de 
I'aptitude au service. La section 8.4 rassemble quelques exemples numeriques de dimensionnement de 
pannes et d'elements de facade. 

8.2 Pannes 

8.2.1 Fonction des pannes 

Comme nous I'avons vu au chapitre 5, les pannes ont pour fonction premiere de supporter la couver- 
ture des halles et de transmettre aux cadres les charges agissant sur la toiture. Elles sont disposees paral- 
lelement au long pan ou a la ligne de faitage en cas de toiture inclinee. Elles sont en general fixees a 
ecartement constant, sauf au faite ou elles peuvent etre jumelees. Les pannes faisant partie d'un contre- 
ventement de toiture doivent souvent etre renforcees. Les pannes de bord (sablieres) peuvent aussi jouer 
le role de filieres superieures pour reprendre les efforts horizontaux du vent sur la fafade. 

8.2.2 Actions et situations de risque 

Les charges et actions auxquelles les pannes sont soumises sont les suivantes: 

• le poids propre de la panne g^, 

• le poids de la couverture qfi^^ 

• la neige qs, 

• le vent q^, 

• les masses suspendues qsusp ou Qsusp- 

Les actions gravifiques sont verticales (poids propres, neige, masses suspendues), alors que les for- 
ces dues au vent (en pression ou depression) sont perpendiculaires a la toiture. Ainsi, en cas de toit plat 
horizontal, les deux types d' action sont verticales et paralleles a Tame des pannes (fig. 8.1(a)). Lorsque 
la toiture est inclinee, les pannes peuvent etre disposees verticalement (fig. 8.1(b)) ou de fagon inclinee 
(fig. 8.1(c)), auquel cas une partie des actions est oblique par rapport au plan de Tame des pannes. 

Dans le cas du toit plat horizontal, les pannes sont des barres flechies selon un axe essentiellement, 
alors que dans le cas de la toiture inclinee, elles sont soumises a T interaction de deux moments de 
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flexion distincts, selon les deux axes principaux d'inertie du profil. De plus, dans les deux cas, les pan- 
nes peuvent etre simultanement soumises a un effort normal lorsqu'elles font partie d'un contrevente- 
ment ou lorsqu'elles stabilisent un autre element porteur (par exemple la traverse d'un cadre). 




(a) Toiture horizontale (b) Toiture inclinee, panne verticale (c) Toiture inclinee, panne inclinee 

Fig. 8.1 Sens des actions agissant sur les pannes. 

Des situations de risque avec leurs actions preponderantes et concomitantes sont resumees dans le 
tableau 8.2. 



Tableau 8.2 Situations de risque a considerer pour la verification de la securite structurale. 



Situation de risque 


Cas 


Actions permanentes 


Actions variables 






Poids propre 


Poids des elements 


Charge utile 


Neige 


Vent 






de la panne 


non porteurs 








Charge utile 

Neige 

Vent 

Vent en depression 


1 
2 
3 
4 


?>a 
ga 
ga 

ga (YG.min) 


qfin 
qfin 
qfin 
Ifin 


prepond. 


prepond. 
concomit. 


concomit. 
concomit. 
prepond. 
prepond. (-) 



(-) : Vent en depression 



Le cas 1 correspond par exemple a une toiture accessible utilisee comme place de stationnement de 
vehicules, comme surface d'exposition ou comme place d'atterrissage pour helicopteres. Les autres cas 
correspondent plutot a des toitures non accessibles (pas de charge utile): dans le cas 2, on neglige 
Faction du vent si I'effet est soulageant; le cas 3 pent concerner par exemple les pannes inclinees ou fai- 
sant partie d'un contreventement; dans le cas 4, la toiture etant soumise a depression, le poids propre 
doit etre pondere par un facteur de charge jq ^if^ — 0.8. 
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8.2.3 Systeme statique 

Le systeme statique des pannes (fig. 8.3) peut etre de plusieurs types: poutre simple, poutre canti- 
lever (ou poutre Gerber), poutre continue. 



detail 1 



T 




(a) Poutres simples 




detail 2 



:2l 



IT 



IT 



(b) Poutres cantilever (ou Gerber) 




detail 3 



(c) Poutre continue 



detail 1 




(d) Poutres continues sur trois travees 



detail 1 



detail 2 



detail 3 
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(e) Details de construction 



Fig. 8.3 Systemes statiques de pannes. 
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La poiitre simple (fig. 8.3(a)) n'est guere utilisee que pour les pannes a treillis, du fait de la relative 
mauvaise utilisation de la matiere, de la complication des details d' assemblage sur les cadres et surtout 
des fleches importantes qu'elle implique. 

La poutre cantilever (fig. 8.3(b)) a ete tres populaire par le passe et a encore sa raison d'etre pour les 
pannes en bois. Un emplacement judicieux des articulations (assemblages bout-a-bout articules) permet 
soit d'equilibrer les moments sur appui et en travee, soit d'obtenir des fleches identiques a celles de la 
poutre continue avec un systeme isostatique. En construction metallique, les avantages attribues a ce 
systeme sont illusoires, comme on pent le montrer par un calcul plastique. Par ailleurs, les moyens 
d' assemblage (boulons et soudure) actuellement a disposition permettent de realiser une poutre continue 
beaucoup plus facilement qu'autrefois. 11 faut relever, pour ce systeme isostatique, que la rupture d'une 
seule travee (feu, explosion) pent entrainer la ruine de I'ensemble de la structure porteuse de la toiture. 

La poutre continue est la solution la plus repandue de nos jours. Les pannes peuvent etre continues 
sur toute la longueur de la halle (fig. 8.3(c)) ou seulement sur deux ou trois travees (fig. 8.3(d)), en fonc- 
fion des longueurs de livraison des profiles (12 a 15 m) ou des longueurs de transport (25 a 30 m). Les 
details de construction (fig. 8.3(e)) varient selon que Ton a affaire a des appuis d'extremite de poutre 
sans continuite (detail 1), a une articulation (detail 2) ou a un joint de poutre continue (detail 3). 

En cas de pannes continues sur deux ou trois travees, on veillera a ne pas disposer tous les appuis 
d'extremite au droit d'un meme cadre, ce qui aurait pour effet de surcharger les cadres adjacents. Par 
consequent, il est courant de prevoir des pannes dont les extremites sont disposees en alternance sur les 
traverses de cadre comme le montre la figure 8.4 (exemple de pannes sur deux travees). Ainsi, la somme 
des reactions des pannes sur deux traverses adjacentes est presque identique. 




2.25/2 5.125/2 5.25/2 4.75/2 



Fig, 8,4 Reactions d'appui d'un systeme de pannes a une et deux travees. 

En cas de pannes continues sur toute la longueur, il faut se rappeler que le premier cadre interme- 
diaire est plus charge par les pannes que les autres cadres, la reaction du premier appui intermediaire 
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d'une poutre continue a travees egales etant plus grande que les suivantes. II convient done de prendre 
I'une des mesures suivantes: 

• diminuer Tentraxe des deux cadres extremes, solution qui n'est pratiquement jamais realisee; 

• dimensionner les pannes en fonction de la travee de rive, ce qui conduit a surdimensionner les 
pannes des autres travees; 

• dimensionner les pannes en fonction des travees intermediaires et renforcer localement les pan- 
nes des travees de rive; 

• changer de section pour les travees de rive. 

8.2,4 Calcul des efforts interieurs 

Les efforts interieurs dans les differentes sections d'une panne soumise a one charge donnee depen- 
dent du systeme statique. Le tableau 8.5 presente, pour diflferents systemes statiques de pannes (poutre 
simple, poutre continue), sous une charge uniformement repartie q sur toutes les travees: 

Tableau 8.5 Fleche, efforts interieurs et mecanisme de ruine de differents systemes statiques de pannes. 



(a) Poutre simple 



(b) Panne continue, travee centrale 



(c) Panne continue (deux travees) 



Charge q 
Systeme statique 



r 



mrmTTTE 



Fleche w 



Diagramme des 
moments M 



Diagramme des 
efforts 
tranchants V 



Mecanisme de 
ruine 



A 



B 



max 




384 



M 



max 




max 



ql 



max 











^1: 









rotule plastique 



riT" 



imtiiii ii m 



A 



A 



B 



w 



max 



w 



max 





^max — 



ql 



3S4 EI 



M 



max 



8^ 



0.4215 / 



max — 



185 EI 



M 



inax 



^max 



M 



max 



M 



- ql 



M 



m£lX — y2 




0.375 / 



max 



= O.Olql 



max 



TTTTTTTTJ 



f^^^ ~ 24 



I 



R 



ql 




max — 2 
^ = ^'^max = ^J^ 



Va = 0.375 ql Vgd = VBg= 0.625 ql 
Ra = Va Rg=\25ql 



niiiiiiiiiiiiiiTn^» 



< 1 1 1 u n 1 1 r 





11.67 Mpt 
/2 
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• la valeur de la fleche maximale w^ax^ 

• le diagramme des moments de flexion M (calcul elastique), 

• le diagramme des efforts tranchants V (calcul elastique), 

• le mecanisme de ruine (calcul plastique). 

Les diagrammes des moments de flexion et des efforts tranchants des poutres cantilever, de meme 
que les diagrammes et les mecanismes des poutres continues soumises a d'autres types de charges (par 
exemple ponctuelles, reparties, sur une seule travee) peuvent facilement etre determines par analogic 
(TGC vol, 1). 

Le calcul des efforts interieurs est en general effectue selon la methode plastique pour les pannes en 
profiles lamines a chaud et selon la methode elastique pour les pannes en profils minces formes a froid. 
Pour ces demieres, on pent appliquer par analogic les methodes exposees pour les toles profilees (§ 7.2.4), 

8.2.5 Resistance en section 
Profiles lamines a chaud 

La resistance en section des pannes en profiles lamines a chaud est determinee selon les methodes 
exposees dans le TGC volume 10, chapitre 4, Les valeurs principales sont les suivantes: 

• la resistance a un moment de flexion Mj^ (selon les deux axes principaux d'inertie), 

• la resistance a un effort tranchant Vr, 

• dans une moindre mesure, la resistance a un effort normal Nj^. 

Au cas od plusieurs efforts agissent simultanement, on peut faire appel a des formules d'interaction. 
C'est le cas par exemple pour les pannes inclinees soumises a la flexion gauche (interaction entre My et 
M^) et pour les pannes faisant partie d'un contreventement (interaction entre My et N ou entre My, M^ et 
AO. II faut egalement tenir compte, le cas echeant, de I'interaction entre le moment de flexion M et 
r effort tranchant V. 

Profils formes a froid 

Les profils formes a froid les plus utilises sont les pannes en C, en S et en Z (fig. 8.6). II s'agit de pro- 
fils non symetriques, ouverts et a parol mince pour lesquels les hypotheses adoptees pour les profiles 
lamines a chaud ne sont a priori pas applicables, en particulier: 

• la section droite n'est pas indeformable, 

• la plastification totale de la section ne peut pas etre atteinte. 

Comme pour les toles profilees, la resistance en section des profils minces est calculee sur la base 
d'une section efficace determinee selon les indications du paragraphe 7,2.3. Pour etre pleinement effi- 
cace, la section transversale d'une panne devrait done comporter, dans la zone comprimee, des elements 
plans d'elancement b/t limite ou des elements avec raidisseurs. La figure 8.6 presente des exemples de 
sections droites de pannes en C et en Z con^ues pour trois objectifs precis: 

• etre pleinement efficaces (presence de plis et de raidisseurs dans les elements plans), 

• ne pas subir de trop fortes soUicitations de torsion (centre de cisaillement situe pres de la ligne de 
la charge), 

• avoir leurs axes principaux d'inertie dans la direction de la charge (cas des pannes en Z). 
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Pannes en C ou Z 



Pannes en Z 
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C : centre de cisaillement 
G : centre geometrique 



r 



\ 1 



1 



C= G 



T 1 



T 1 



Fig. 8.6 Pannes en profils nainces formes a froid. 



Pour resister au mieux au deversement, les pannes en profils ouverts non symetriques doivent etre 
tenues lateralement. La tole profilee qui repose sur les pannes peut contribuer grandement a cette 
stabilite: 

• elle maintient I'aile superieure de la panne dans le plan de la toiture (fig. 8.7(a)) par sa resistance 
en cisaillement (effet diaphragme, § 14.4.1); 

• elle stabilise partiellement Taile inferieure libre, qui a tendance a se deplacer en direction de 
Tame a cause du flux de cisaillement Vx non equilibre dans la jonction ame-aile (fig. 8.7(b)), par 
sa resistance a la flexion (effet d'encastrement de la panne dans la tole). 

U introduction des charges, realisee par la fixation de la tole de toiture, doit etre confue de faqon a 
eviter les phenomenes d'instabilite globale (deversement de la panne) ou les contraintes dues a la tor- 
sion du profil. Des fixations adequates doivent done garantir que les pannes ne peuvent se deplacer que 
perpendiculairement au plan de la toiture. II suffit alors de determiner la resistance en section des profils 
minces formes a froid selon Taxe de flexion y-y seulement, en general par un calcul elastique, pour 
reprendre la composante de la charge (fig. 8.7(c)). U utilisation de la reserve plastique demeure pos- 
sible, de meme qu'une certaine redistribution des moments de flexion sur appui intermediaire, en utili- 
sant par exemple un calcul plastique similaire a celui utilise pour les toles profilees (§ 7.2.4). La compo- 
sante qy de la charge dans le plan de la toiture est reprise par le diaphragme en tole profilee. 



8.2.6 Verification de la securite structurale 

Profiles lamines a chaud 

En pratique, la verification des pannes est faite selon la methode plastique-plastique; les methodes 
elastique-elastique et elastique-plastique sont egalement applicables (TGC vol. 10, chap. 5 et 6). 

La verification d'une panne sollicitee en flexion simple selon un seul axe principal d'inertie se 
resume a la condition < Mpiy/yj^, Si qd est la valeur de dimensionnement de la charge correspondant 
a la situation de risque examinee, on aura par exemple, en cas de methode plastique-plastique: 

M ply 

pour la travee de rive: Md = < (8.1) 

11.67 yr 
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tole profilee 



panne 





(a) Maintien de Taile superieure 



(b) Stabilisation partielle de Taile libre 




1 Mv 



y 



y 





<f 



y 



(c) Repartition des contraintes (flexion selon y-y) 



Fig. 8.7 Resistance en section d'un profil en C (flexion selon Taxe y-y). 



qdl^ ^ply 

pour les travees intermediaires: = < — - — (8.2) 

16 YR 

Les dimensions de la section utilisee et les longueurs de deversement des elements doivent evidem- 
ment satisfaire aux conditions d'elancement et de deversement autorisant I'utilisation de la methode 
plastique-plastique (tableau 3a de la norme SIA 161 par exemple). Rappelons aussi qu'en travee, le 
deversement des pannes est en general empeche par la tole de toiture de la halle. Si la panne est egale- 
ment sollicitee par un effort normal, on utilisera une formule d' interaction pour la flexion composee, par 
exemple la formule (6.16) du TGC volume 10: 

^ 1 COyM,y,^a^ ^^^^ 



NKylYR 2 M Ry / y r 

^ cry 



cOy : coefficient egal a 1.0 lorsque la barre est soumise a une charge transversale 
MRy : resistance ultime plastique a la flexion selon I'axe y-y (TGC vol. 10, eq. (6.21)) 



/ 
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Si la toiture est inclinee ou, de fa9on generale, lorsque les pannes sont sollicitees en flexion gauche, 
avec ou sans effort nornaal, la resistance ultime est donnee par une formule d' interaction pour la flexion 
gauche composee (interaction entre My, et AO, par exemple la formule (4.86) du TGC volume 10. 
Afin de reduire le moment de flexion autour de I'axe faible du profile, des appuis intermediaires (entre 
les traverses de cadre) peuvent etre realises par des liernes (fig. 8.8) ou par la tole de toiture. On aura 
done une portee differente selon les axes y ou z. Pour le calcul des efforts interieurs selon I'axe faible, il 
suffit de substituer, dans la formule donnant Mj^, / par 111 ou //3 selon que Ton a une ou deux liernes. 
Cette procedure est conservatrice, les conditions d'equilibre et de resistance etant remplies, mais le 
mecanisme de ruine n'est pas forcement atteint. 



lierne 
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Plan (flexion selon z-z) 



Fig. 8.8 Panne inclinee avec appuis lateraux par liernes. 



Profils formes a froid 

Examinons, pour une toiture inclinee, differentes situations possibles relatives au type de profil et au 
mode de fixation (fig. 8.9(a)), ainsi que les hypotheses simplificatrices qui peuvent etre faites quant a la sta- 
bihte torsionnelle, au fonctionnement et au dimensionnement de la panne [8.1]. Considerons en particulier 
un profil en C forme a froid tenu lateralement par la tole profiJee fixee par vis ou par crochet et soumis a 
des charges descendantes (poids propre, neige, etc.) ou ascendantes (vent en depression), fig. 8.9(b). 

Lorsqu'une panne en C est soumise a une charge descendante Q, elle a tendance a tourner dans le 
sens indique sur la figure par une fleche, a cause du flux de cisaillement Vx (fig. 8.7(b)). Si la tole est 
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PAR VIS PAR CROCHET 




(a) Mode de fixation de la tole sur les pannes 



CHARGES DESCENDANTES CHARGES ASCENDANTES 




(b) Mode de chargement des pannes 

Fig. 8.9 Pannes maintenues par la tole de toiture. 



vissee, cette rotation est empechee par une reaction R (situee dans le plan de la toiture) reprise par 
cisaillement de la vis. Par contre, si la tole est fixee par des crochets, la panne peut tourner car le frotte- 
ment entre la panne et la tole n'est pas capable de reprendre la composante R, II faut alors envisager un 
dispositif empechant cette rotation, par exemple un petit crochet fixant le bord tombe de I'aile supe- 
rieure du profil en C. 

En cas de soulevement du au vent en depression (charge ascendante), le profil tend a tourner en sens 
inverse par rapport au cas precedent, I'equilibre se faisant par une reaction R qui s'exerce a nouveau 
dans le sens oppose au deplacement possible. Si la tole est vissee, la rotation est empechee. Si la tole est 
fixee par des crochets, la panne ne peut pas tourner car elle bute contre la tige du crochet. Dans les deux 
cas de charge, I'equilibre est atteint lorsque la resultante de Qetde R passe par le centre de cisaillement 
C de la section de la panne. Des precautions doivent etre prises lors du montage des pannes et de la pose 
de la couverture pour eviter que des charges de construction ne creent des moments de torsion qui pour- 
raient deplacer et deformer les pannes avant la fixation de la tole. 

Les memes raisonnements peuvent etre tenus pour les pannes en Z a la difference pres que les rota- 
tions auront lieu, pour les meme charges, dans le sens inverse de celui des pannes en C (le flux de 
cisaillement non equilibre dans la jonction ame-aile agit dans 1' autre sens). 

La verification de la securite structurale des pannes en C ou en Z a paroi mince dont I'aile superieure 
est tenue lateralement de fa9on continue par la tole de couverture (fig. 8.10(a)), est effectuee, pour cha- 
que situation de risque, selon une methode elastique-elastique ou elastique-plastique, avec les hypothe- 
ses suivantes (Eurocode 3, partie 1-3 et [8.2]) (fig. 8.10(b)): 
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• les efforts interieurs dus a la composante de la charge sont repris par flexion et cisaillement de 
la section efficace selon I'axe y-y\ un eventuel effort normal A^;^; est egalement repris par cette 
section ; 

• les efforts interieurs dus a la composante sont repris directement par la tole de toiture dans son 
plan; 

• I'effet de la torsion du profil et de la flexion laterale de I'aile inferieure non tenue est remplace 
par une charge fictive laterale qiat agissant sur une aile equivalente. 

La section de cette aile equivalente (fig. 8.10(c)) est composee de I'aile inferieure (non reduite) et 
d'une hauteur d'ame egale a hl6. L' effort rasant (ou flux de cisaillement) a la jonction ame-aile est 
donne par I'expression suivante: 



Vr = 



V,_Sf_ 



(8.4) 



effort tranchant dans la section 

moment statique de I'aire de I'aile equivalente par rapport a I'axe y-y 
moment d'inertie de la section efficace de la panne par rapport a I'axe y-y 



La flexion laterale de I'aile inferieure est due au fait que cet effort rasant est applique avec une 
excentricite e par rapport a I'axe vertical de gravite de I'aile equivalente. La charge fictive laterale qiat 
est donnee par I'expression suivante: 



S f e 

qiat = - — qz = i^iat qz 

h,ef 



(8.5) 



klat 



coefficient dependant de la geometric de la panne et du sens d'application de la charge q^; 
I'Eurocode 3, partie 1-3, donne les valeurs de k[at pour les sections usuelles en C et en Z. 
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Fig. 8.10 Modelisation des profils formes a froid. 
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La verification de la resistance d'une panne a paroi mince consiste a s' assurer, par un calcul elasti- 
que des contraintes, que I'inegalite suivante est satisfaite: 

Nd ^Mdy MdzJ ,^fy ^^.^ 



Nd : valeur de dimensionnement de T effort normal 

Aef : aire de la section efficace de la panne en compression uniforme 

Mdy ' valeur de dimensionnement du moment de flexion du a la composante de la charge dans la 

direction de I'ame (q^) 

lyef ' moment d'inertie de la section efficace de la panne 

z, : coordonnee du point verifie par rapport a I'axe y-y 

MdzJ * valeur de dimensionnement du moment de flexion laterale 

: module de resistance en flexion autour de I'axe z'-z' de I'aile equivalente 

y' : coordonnee du point verifie par rapport a I'axe z'-z' (y' = y-e) 



Les contraintes calculees sont positives en traction et negatives en compression. Le moment de 
flexion laterale M^^^yrepresente I'effet de la sollicitation en torsion ou en flexion transversale du profil; 
cet effort agit sur I'aile equivalente non tenue consideree comme une poutre horizontale sur un support 
elastique. II depend du systeme statique de la panne (poutre simple ou continue), de la position de la sec- 
tion a verifier (en travee ou sur appui) et de la constante de ressort du support elastique. II pent etre pris 
egal a zero lorsque I'aile non tenue est en traction. L'Eurocode 3, partie 1-3, donne les indications neces- 
saires au calcul de ce moment. 

La verification du deversement d'une panne d paroi mince est remplacee par la verification au flam- 
bage lateral de I'aile comprimee, exprimee par: 

1 



Nd ^Md 



y 



h' YR 



(8.7) 



Le coefficient de flambage k de I'aile libre comprimee est donne par les courbes de flambage en 
fonction de I'elancement (TGC vol. 10, sect. 6.6). L'Eurocode 3, partie 1-3, donne la formule 
permettant de determiner la longueur de flambage If^ de I'aile comprimee a prendre en considera- 
tion. 



8.2.7 Verification de I'aptitude au service 

La verification de I'aptitude au service consiste a s'assurer que les deformations de la panne, sous 
I'effet des charges de service, ne provoquent pas de desordre dans la couverture ni dans I'etancheite de 
la toiture. Cette exigence, exprimee par une condition de fleche limite, est tres souvent determinante 
pour le dimensionnement des pannes. Ainsi, la fleche due a une charge variable de courte duree 
^ser, court (^eige, vent) ne devrait pas depasser une valeur limite: 

W4 = ^(qser.court) ^ ^ Urn (8.8) 
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On peut utiliser comme valeur limite de la fleche la valeur indicative donnee par la norme SIA 160 
pour les elements de construction secondaires de batiment: 

/ 

wz/m = (8.9) 

urn 

Selon le type de couverture utilise (voir aussi tab. 7.14), cette valeur indicative peut etre trop ou pas 
assez restrictive. 



8.3 Ossature de facade 

8.3.1 Fonctions de I'ossature de facade 

Comme nous I'avons vu au chapitre 5, 1'ossature de fagade comprend des elements secondaires hori- 
zontaux et verticaux qui permettent la fixation des elements de fagade et la transmission des efforts 
jusqu'aux elements principaux de la structure (fig. 5.13). Cette ossature est essentiellement sollicitee par 
le vent qui agit sur la fagade et par le poids des elements de fagade. Elle est generalement composee des 
filieres (ou traverses) et des montants. Les filieres sont les elements horizontaux et continus de I'ossa- 
ture, passant a I'exterieur des montants de cadre sur lesquels elles s'appuient. Si les filieres sont situees 
entre les montants, elles sont alors interrompues et deviennent des traverses defagade en poutre simple. 
Les montants defagade sont les elements verticaux de Tossature, situes entre les montants de cadre. 

En plus de leur fonction porteuse de la fagade, certaines filieres peuvent etre utilisees simultanement 
comme barres de contreventement ou comme elements de stabilisation des montants de cadre dans le 
plan de la fagade. Si la fagade est constitute d' elements composites montes sur place (plateaux horizon- 
taux, isolation et tole nervuree verticale) ou prefabriques (panneaux sandwiches), les filieres, traverses 
ou montants de fagade ne sont plus forcement necessaires. 

Cette section conceme les ossatures de fagades legeres de halle (fig. 5.12(a)), ou de batiment metal- 
lique (fig. 5.22 et 5.23), constitutes d'elements tels que panneaux de verre, de metal ou de fibres de 
beton. Elle ne s' applique done pas aux fagades lourdes composees de panneaux prefabriques en beton 
ou de briques qui ne comportent en general pas d'ossature secondaire (fig. 5.12(b)). 



8.3.2 Charges a considerer 
Filieres et traverses 

Les filieres et traverses sont des poutres flechies destinees a reprendre essentiellement les efforts dus 
au vent agissant perpendiculairement a la fagade, en pression ou en depression (fig. 8.11(a)). Elles sont 
en general disposees de maniere a presenter leur moment de resistance maximal dans le plan horizontal. 
En outre, elles supportent egalement leur poids propre et le poids des elements de fagade. Elles sont 
done soumises a I'effet conjugue de flexions horizontale et verticale. Leurs assemblages doivent etre 
capables de resister aux reactions d'appui agissant horizontalement dans les deux sens ainsi qu'aux 
reactions verticales. 

En ce qui conceme les plateaux (fig. 8.11(b)) et les panneaux (fig. 8.11(c)), leur rigidite flexionnelle 
dans le plan vertical est grande et, de plus, ils sont emboites les uns dans les autres. Par consequent, les 
contraintes dues aux charges verticales (poids propre) sont faibles et en general negligeables. On admet 
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alors qu'ils sont soumis uniquement a Teflfet du vent (pression ou depression). De plus, les facades compo- 
sees de bardage, plateaux ou panneaux en tole profilee peuvent agir comme des diaphragmes resistant aux 
efforts dans leur plan et peuvent ainsi remplacer un contreventement forme de barres triangulees (chap. 14). 
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de la filiere 
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emboitement 



I 



-a 



(JO 

C 



(c) Panneaux 



Fig. 8.11 SoUicitations des filieres, plateaux et panneaux de fa9ade. 



Montants 

Les montants sont des barres verticales, soUicitees en flexion par les reactions d'appui horizontales 
des filieres ou des plateaux sous I'effet du vent. L' effort normal dans les montants provient du poids pro- 
pre de la facade (reactions verticales des filieres) ainsi que de la reaction de la panne sabliere au cas ou 
celle-ci s'appuie sur le montant. Cependant, pour eviter que les montants soient sollicites par des efforts 
axiaux importants induits par des deformations de la toiture, les assemblages boulonnes entre les mon- 
tants et la panne sabliere ou entre les montants et la traverse du cadre-pignon doivent etre realises avec 
un jeu au moyen de trous allonges (fig. 5.13(d)) permettant ainsi le mouvement vertical. 



8.3.3 Systeme statique 

Le systeme statique des filieres est en general la poutre continue. En adoptant ce systeme statique, on 
reduit les fleches et la longueur de deversement. Les traverses de facade sont assimilees a des poutres 
simples. Dans les halles, les montants de facade sont congus comme des barres biarticulees comprimees 
et flechies. Leur deversement pent etre empeche par les filieres (ou par les traverses) a condition que ces 
dernieres soient reliees a un contreventement vertical de la halle creant un appui horizontal. En ce qui 
conceme la flexion autour de I'axe horizontal des filieres, des suspentes eventuelles peuvent constituer 
des appuis intermediaires. Les remarques formulees pour les pannes (§ 8.2.3) au sujet des systemes sta- 
tiques et de I'emplacement des joints de montage sont egalement valables pour les filieres. 



8.3.4 Verification de la securite structurale 
Filieres et traverses 

Les filieres sont en general des sections non bisymetriques, telles que les profils C, Z ou L, laminees 
a chaud ou formees a froid. Elles sont soUicitees par I'effet conjugue de la flexion due au vent (horizon- 
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tale) et de la flexion due au poids propre (verticale). Comme en plus le bardage est sou vent fixe sur leur 
aile exterieure (fig. 8.11(a)), les filieres sont egalement sollicitees en torsion. En cas de reduction de la 
flexion autour de I'axe faible des filieres par des suspentes, la reprise du cumul des reactions d'appui des 
suspentes doit etre assuree par la filiere superieure ou par la panne sabliere. 

La verification de la securite structurale s'effectue en general a I'aide de la methode elastique-elastique. 
La formule d'interaction est done celle du cumul des contraintes elastiques, considerees avec leur signe 
(traction positive, compression negative): 

NdMdy Mdz ^fy 
<ydx^ ^ + -r^z - —— y<-f (8.10) 

A ly YR 

M^y : valeur de dimensionnement du moment de flexion du au vent (horizontal) 
M^^ : valeur de dimensionnement du moment du au poids propre (vertical) 

: valeur de dimensionnement de I'effort normal dans la filiere (du a un effet de contre- 
ventement ou a un effet stabilisateur des poteaux par exemple) 
A, ly, : valeurs des caracteristiques des sections dependant du profil choisi 
y, z : coordonnees du point verifie 



Si la methode elastique-plastique est utilisee (profiles lamines a chaud bisymetriques), la verification 
peut s'effectuer a I'aide d'autres formules d'interaction (TGC vol. 10, chap. 5 et 6), dependant des 
conditions du tableau 3b de la norme SI A 161. 

La verification de la stabilite d'une filiere en double te peut etre effectuee en utilisant la formule (48) 
de la norme SIA 161, applicable si le flambage hors du plan et le deversement ne sont pas empeches. 



Plateaux 

Etant donne que les plateaux sont des elements minces formes a froid, leur resistance a la flexion est 
en general donnee par les fabricants sous forme de moment limite elastique. De plus, comme les profils 
ne sont pas symetriques selon I'axe z-z (fig. 8.1 1(b)), les moments resistants positifei negatifsont diffe- 
rents. II faut done etre attentif a la position des plateaux sur la facade, notamment par rapport a I'effet du 
vent (pression ou depression) . 



Montants 



Les montants (barres verticales biarticulees) sont sollicites par les reactions horizontals des filieres, 
traverses ou plateaux qui leur sont attaches. lis sont done essentiellement flechis selon I'axe fort par un 
moment My et accompagne d'un petit effort normal M II n'y a en principe pas de flexion selon I'axe fai- 
ble M^. La verification peut etre effectuee selon la methode elastique-plastique pour autant que la sec- 
tion soit en double te bisymetrique et que les conditions du tableau 3b de la norme SIA 161 soient rem- 
plies. Si tel est le cas, le moment plastique vaut (TGC vol. 10, eq. (4.83)): 

f \ 

f xr \ 



M 



1 - 



Npi/YR) 



1 



V 



1 - 



2A 



Mply<Mply 



(8.11) 



J 
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La verification a effectuer est alors : 

Md < (8.12) 
YR 

L' ensemble des relations citees ci-dessus ne sont applicables que si la barre verifiee est de section cons- 
tante. Pour les barres de section variable, ou chargee par tron9on, on peut se referer au paragraphe 12.4.3. 



8.3.5 Verification de Faptitude au service 

Les filieres et montants doivent etre dimensionnes en tenant compte des valeurs limites des deforma- 
tions et deplacements des elements de fa9ade (voir aussi tab. 7.14), afin de garantir un bon fonctionne- 
ment des parties mecaniques (portes et fenetres) de ces elements. 11 faut egalement respecter les exigen- 
ces relatives aux deformations des vitrages qui sont fixes directement sur Tossature ou qui font partie 
des elements de fa9ade. 

En flexion horizontale, la fleche des filieres, plateaux ou montants est calculee avec la charge de vent 
en service et ne doit pas depasser une certaine valeur limite (par exemple //1 50). En flexion verticale, la 
fleche des filieres ou des traverses est calculee sous I'effet de leur poids propre et du poids de la fa9ade. 
Elle ne doit pas depasser une certaine valeur limite (par exemple //200). Si c'est le cas, on peut placer 
des suspentes (par exemple a mi-portee) pour creer un appui intermediaire. II est egalement possible de 
donner une contrefleche a ces elements. 



8.4 Exemples numeriques 

8.4.1 Dimensionnement d'une panne 
Donnees 

Soit la halle presentee au paragraphe 6.9.1 et pour laquelle les charges et actions ont ete definies au 
paragraphe 6.9.2. 11 s'agit dans cet exemple de dimensionner les pannes de cette halle, ecartees de 1.9 m 
dans le plan incline de la toiture (pente (i = 9.5''). 

Systemes statiques 

Dans un plan perpendiculaire au plan de la toiture, le systeme statique de chaque panne est la poutre 
continue appuyee tons les 6 m sur les traverses de cadre. Dans le plan incline de la toiture, trois variantes de 
systeme statique sont envisagees: (1) la poutre continue appuyee tous les 2 m sur les traverses de cadre et 
sur deux tirants intermediaires; (2) la poutre continue appuyee tous les 6 m sur les traverses, mais sans 
tirants; (3) les pannes sont tenues de fa9on continue par la tole profilee de toiture qui constitue un 
diaphragme. Seules les deux premieres variantes seront traitees dans cet exemple. De plus, nous faisons les 
hypotheses suivantes: 

• La tole de toiture empeche la torsion de la panne due a Texcentricite des charges. 

• La tole de toiture empeche egalement le deversement des pannes (attention au soulevement car, en 
travee, Taile inferieure comprimee n'est alors pas tenue lateralement). 

Charges a considerer 

Poids propre des pannes continues (IPE 160): ~ 0.16 kN/m 
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Poids propre des elements non porteurs (poids total de la couverture 500 N/m2), charge lineique sur les 
pannes : 

qfin = 0.5 kN/m^ ■ 1 .9 m = 0.95 kN/m 
Neige (par unite de surface horizontale qr,horiz ~ 

1 .28 lcN/m2), charge 1 ineique verticale sur les pannes : 

qr^s = 1-28 kN/m2 ■ 1.9 m = 2.43 kN/m 
Vent (depression exterieure maximale en toiture qe - - 0.99 kN/m2), charge lineique perpendiculaire 
sur les pannes: 

=-0.99kN/m2- 1.9 m = - 1.9 kN/m 
Comme la toiture est inclinee, les pannes sont sollicitees en flexion gauche (fig. 8.12). 
Selon I'axe fort {y-y) de la panne, les charges sont les suivantes, respectivement: 

ga cos qfin cos ^, qr^s cos /J, q r 
Selon I'axe faible {z-z), dies sont, respectivement: 
ga sin ^, q fin sin qr^s sin p 




Fig. 8.12 Composantes des charges sur la panne. 



Situations de risque 



Les deux situations de risque suivantes sont considerees: 
N° 1 : Neige preponderante : 1 .3 g'^ + 1 .3 qfin + 1 .5 

N° 2: Vent preponderant (soulevement de la toiture), le poids propre de I'element porteur influence 
done favorablement la securite structurale {YG.min - 0.8): 0.8 ga+ 1.3 qfi^ +1.5 q^^^ 

Efforts interieurs 

Nous choisissons d'effectuer un calcul plastique des efforts interieurs. 

• Situation de risque n° 1 : neige preponderante 

- selon I'axe fort (fig. 8.13(a)): 

qdy = 1.3 0.16 kN/m • cos 9.5° + 1.3 ■ 0.95 kN/m • cos 9.5° + 1.5 • 2.43 kN/m • cos 9.5° 

= 5.0 kN/m 

qdy ly 5.0 kN/m • (6 m)^ 

Mdv = — ^ = ^ = 11.3 kNm 

^16 16 

- selon I'axe faible, variante (1) avec tirants (fig. 8.13(b)): 

qdz ^ 1-3 ■ 0.16 kN/m • sin 9.5° + 1.3 ■ 0.95 kN/m • sin 9.5° + 1.5 - 2.43 kN/m • sin 9.5° 

- 0.84 kN/m * 
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(b) Selon I'axe faible 



Fig. 8.13 Systeines statiques et efforts. 



= . 0.84 kN/m (2 m)^ ^ ^ ^1 kNm 

16 16 

- selon Taxe faible, variante (2) sans tirant: 

0.84kN/m (6 m)2 i n i xt 

Md? = — = 1.9 kNm 

^ 16 

Situation de risque n° 2: vent preponderant (soulevement) 

- seJon I'axe fort: ^ ^ 

= 0.8 • 0.16 kN/m ■ cos9.5° + 1.3 '0.95 kN/m • 9.5° + 1.6 (-1.9 kN/m) 

= -1.51 kN/m 

M,, = _ 1.51 kN/m^(6 m)^ ^ ^3 

^ 16 16 

- selon I'axe faible, avec tirants: 

qdz = 1-3 • 0.16 kN/m • sin9.5^ + 1.3 • 0.95 kN/m • sin9.5^ = 0.24 kN/m 

0.24 kN/m • (2 m)^ n 1 xt 

= — ^ ^ = 0.06 kNm 

^ 16 

- selon I'axe faible, sans tirant: 

0.24 kN/m -(6 m)^ , 

M//7 = ^ — = 0.54 kNm 

16 

La situation de risque n° 1 est determinante. 
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Securite structurale 

La verification de la securite structurale est faite selon la methode plastique-plastique. La section etant 
sollicitee en flexion gauche (interaction Mdy-M^^}, la verification de la panne (IPE 160) se fait par exemple 
selon la formule (42) de la norme SIA 161 : 



{ 



y 



+ 



J 



V 



< 1 



a =1.1 (Nd=0)-yR=l.\ 

Verification de la panne avec tirants ' 7 

Mp/^^/V = Mpiy = fy Zy - 235 N/mm^ • 124 • 10^ mm^ = 29.1 ■ 10^ Nmm = 29.1 kNm 

Mpiz,N ^ ^plz = fy ^z^ = 235N/mm2 ■ 26.1 ■ 10^ mm^ = 6.1 • 10^ Nmm = 6.1 kNm 



V 



11.3 kNm 
29.1 kNm/1.1 



^2 / 
+ 



V 



0.21 kNm 
6.1 kNm/1.1 



xl.l " 



= 0.21 < 1 



y 



La securite structurale est egalement verifiee avec un IPE 120 (0.81 < 1) 



Verification de la panne sans tirants 
^ 11.3 kNm ^ 



{29A kNm/1.1 J 



+ 



V 



1.9 kNm 
6.1 kNm/1.1 



1.1 



- 0.49 < 1 



y 



La securite structurale est egalement verifiee avec un IPE 140 (0.79 < 1) 



Un IPE 120 avec 2 tirants intermediaires est la solution la plus legere. Si Ton prefere eviter les couts 
lies aux tirants, on obtient un profile legerement plus lourd (IPE 140). Nous choisissons ici un IPE 140. 
Pour les travees de rive, I'aptitude au service est determinante. Nous renfor§ons done ces travees en dispo- 
sant un profile HEB 140 a la place du IPE 140 (meme hauteur). 



Aptitude au service 

II s'agit ici de verifier la fleche verticale maximale de la travee de rive des pannes HEB 140. L'influence 
favorable des toles de toiture sur la fleche des pannes est negligee. 

• Contrefleche 

wi =0 

• Fleche due au poids propre de la panne = 0.34 kN/m et au poids des elements non porteurs 
qfin = 0,95 kN/m 

- selon r axe fort: 

2.5(^^ ^ q fin) cos P 

Wn ~ 

384 E ly 

2.5(0.34 + 0.95) N/mm ■ cos 9.5° ■ (6000 mm)"^ 

= ■ —7 = 3.4 mm 

384 • 210 000 N/mm^ ■ 15.1 ■ 10^ mm^ 

- selon Taxe faible: 

z 



+ qfin ) sin p 



W2 = 



384 E Iz 



2.5(0.34 + 0.95) N/mm • sin 9.5° • ( 6000 mm 

= 1.6 mm 

384 • 210 000 N/mm 2 • 5.50 • 10^ mm^ 
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- addition vectorielle: 



W2 ^ ^^'w^^+vy^^ = (3.4 mm)^ + (1.6 mm)^ = 3.8 mm 

Fleche due a une action variable de courte duree (neige) qserxourt = 9r = 2.43 kN/m 

- selon r axe fort: 

2.5 • 2.43 N/mm • cos 9.5° • (6000 mm)"^ 

WA ~ = 6.4 mm 

384 • 210000 N/mm2 • 15.1 • 10^ mm^ 

- selon Taxe faible: 

2.5 • 2.43 N/mm • sin 9.5° • (6000 mm)"^ 

= — — J = 2.9 mm 

384 ' 210000 N/mm^ • 5.50 • 10^ mm^ 

- addition vectorielle: 



W4 ^ ^ w^^ + = (6.4 mm)"^ + (2.9 mm)^ = 7.0 mm 

Verifications 

- aspect, aptitude au fonctionnement: 

w] + W2 + ^4 = 0 mm + 3,8 mm + 7.0 mm 



/ 6000 mm 

= 10.8 mm < wiiryi < — = = 40 mm OK 

150 150 

- rigidite suffisante: 

-7 A ^ 6000 mm 

WA = 7.0 mm < < = = 30 mm Ulv 

200 200 



8.4.2 Dimensionnement d'une filiere 
Donnees 

II s'agit de dimensionner les filieres de la halle presentee au paragraphe 6.9.1 et pour laquelle les char- 
ges et actions ont ete definies au paragraphe 6.9.2. Les filieres sont ecartees de aa = 2.0 m. 

Systeme statique 

Le systeme statique de la filiere est la poutre continue appuyee tous les 6 metres aussi bien dans le plan 
horizontal que vertical. Nous faisons les hypotheses suivantes: 

• Le panneau de facade rep rend le moment de torsion du a I'excentricite des charges. 

• Le deversement de la filiere est empeche par le panneau de fagade en cas de vent en pression. En cas 
de vent en depression, le deversement n'est pas empeche. 

Charges a considerer 

Poids propre des filieres continues (IPE 140): ga = 0.129 kN/m 

Poids propre des elements non porteurs (panneau sandwich Montanatherm MTW LL 100/1 150) : 

m = 14.04 kg/m^ = 0.14 kN/m^ 
Charge lineique sur la filiere: 

qji^ = 0.14 kN/m^ • 2 m = 0.28 kN/m 
Vent: hypothese d'une halle fermee, direction du vent (p = 0°. 

Dans ce cas, la fagade longitudinale faisant face au vent est en pression alors que celle se trouvant der- 
riere le bailment (sous le vent) est en depression. On obtient les charges lineiques suivantes: 
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pression: qpy - qy^^ Ua - 0.63 kN/m^ • 2 m = 1.26 kN/m 
depression: q^^p - qy^^ = - 0.36 kN/m^ • 2 m = - 0.72 kN/m 

Situation de risque 

Une seule situation de risque est possible: 

Vent preponderant: \3 ga + ^•'iqfin + ^-5 (qpri gdep) 

Le poids propre de la filiere et le poids des panneaux de fagade q^^ agissent verticalement, sollicitant 
la filiere selon son axe faible. Le vent soUicite la filiere horizontalement, selon son axe fort. Les filieres sont 
done soumises a la flexion oblique (fig. 8.14). 




Montanatherm 
MTW LL 100/1150 



Fig. 8.14 Sollicitations de la filiere. 



Efforts interieurs 

Nous choisissons d'effectuer un calcul elastique des efforts interieurs. 

• Selon Taxe fort (fig. 8.15(a)) 

- moment en travee de rive: 

Midy = 1.5 • (qpy ; qdep) • - 0.08 

Midyiqpr) = 1.5. L26 kN/m • (6 m)^ . 0.08 = 5.44 kNm 
^Uyiqdep) = 1-5 • (-0.72 kN/m) - (6 m)^ . 0.08 = -3.11 kNm 

- moment sur le premier appui intermediaire: 
MAdy = 1-5 • (qpy ; qdep) * ^/ ' (-0.105) 

MAdy(qpr) = 1.5 . 1.26kN/m . (6m)2 (-0.105) = -7.14kNm 
MAdy (qdep) = L5 • (-0.72 kN/m) - (6 m)^ - (-0.105) = 4.08 kNm 

• Selon I'axe faible (fig. 8.15(b)) 

- moment en travee de rive: 

Mldz = (1-3 ga+'^-^qfin)-h^ • 0.08 

Muz = 1-3 ■ (0.129 kN/m + 0.28 kN/m) • (6 m)2 . 0.08 = 1.53 kNm 

- moment sur le premier appui intermediaire : 
MAdz = (1-3 ga+'^-^qfin) ■ (-0.105) 

MAdz = 1.3 • (0.129 kN/m + 0.28 kN/m) • (6 m)2 . (-0.105) = -2.01 kNm 
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^ ly = 6.0 m ^ 



(ou) 



TT 



(a) Selon Taxe fort 
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1 


r r 1 


f 1' 1 


^ 1 


1 
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I. = 6.0 m 
^ — 

(b) Selon I'axe faible 



4- 



Fig. 8.15 Syst^mes statiques. 



Securite structurale 

La verification s'effectue a I'aide de la methode elastique-plastique. 

• Pression du vent 

Dans ce cas, le deversement en travee est empectie. Les panneaux de fa9ade font en effet office 
d'appui au deversement. La verification se fait done sur le premier appui intermediaire sans tenir 
compte du deversement (Ip < Icr), selon la formule (42) de la norme SIA 161 : 



V 



Mply,N l7R 



\ 



f 



+ 



^Adz 



J 



J 



< 1 



a =1.1 (A^^=0);7/?=l.l 

^ply,l^i = Mpiy = fyZy ^ 235 N/mm2 • 88.4 • 10^ mm^ = 20.8 • 10^ Nmm 
= 20.8 kNm 

Mp/^^/V = Mpiz = fyZz = 235 N/mm2 • 19.2 • 10^ mm^ = 4.5 • 10^ Nmm 
= 4.5 kNm 



-7.14 \2 ( _2.01 ^1.1 



20.8/1.1^ 



+ 



A.5/1.V 



= 0.14 + 0.46 = 0.6 < 1.0^IPE140 



Depression du vent 

Dans ce cas, le deversement en travee n'est plus empeche. 
- Longueur critique de deversement: 



Icr = 81 / 



1 1 ^ 



M\dv - 3 11 
lay _ J. 11 ^ _ 



MAdy 



4.08 



Icr = 81 • 16.5 mm • [ 1 + 



0.76 ^ 

2 ) 



= 1844 mm = 1.84 m 



OK 
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La longueur de deversement determinante des filieres est situee en travee de rive et s'eleve a: 
Id = 0.8-6m = 4.8m> 1.1 lcr = 1-1 • 1.84 m = 2.02 m 
Le deversement doit etre controle. 

Verification du deversement selon la formule (48) de la norme SI A 161 : 



COyM 1 dy 



V 



P 



+ 



COyMldz 



< 1.0 



Mydy = - 3.11 kNm 
Midz = 1.53 kNm 
YR = 11 

2c = 73 mm ; b = 133.1 mm 

f3{Nd = 0) = 0.4 + ^ = 0.4 + ^J^^^ = 0.96 <l.O^I3 = 1.0 

b 133.1mm 



cOy = 0)^ = 1.0 (chargement transversal) 

{N = 0) = Mpiz = 4.5kNm (voircas 1) 



MRy {N = 0) = Md (ri = 1.0) = aoZy 



Calcul du moment de deversement: 



f 



1 



0.45 



Xd = 



fy Zy 



VI + Ad^A 
\0.5 



(JDv = IG K E h = 



71 



Id w 



y 



4.8 ■ 10^ mm • 81.3 - 10^ mm^ 



(81 • 10^ N/mm^ • 0.024 • 10^ mm"^ ■ 210 • 10^ N/mm^ • 0.449 • 10^ mm"^)*^-^ 
= 109.0 N/mm^ 



. Ik . 

Xk = ^ \ = 
ID 



I 



w 



+ A 



0.449 • 10^ 



mm 



626 mm^ . ? 
+ 504 mm^ 

6 



= 19.21 mm 



Ifr = IqIJt] - Iq - m = 4800 mm 



. 4800 mm 

Xr — — ^-^0 

19.21 mm 
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;r2 • 210 ■ 10^ N/mm2 ^ 9 

= = 33.2 N/mm-^ 

2502 

^cr D = [(33-2 N/mm2)2 + (i09 N/mm2)2]0.5 ^ 114 N/mm^ 



fyZ 



235 N/mm2 ■ 88.4 • 10^ mm^^O-^ 



cJcrD M^v ^114 N/mm2 . 81.3 • 10^ 



= 1.50 



4 = 



1 



0.45 



= 0.41 1 



^1 + 1.504-5^ 
= ^ = 0.411 ■ 235 N/mm2 = 96.6 N/mm^ 

• Md = aoZy = 96.6 N/mm^ • 88.4 ■ 10^ mm^ 



= 8.54 • 10^ Nmm = 8.54 kNm 



Verification : 

3.1 1 kNm ^ 1.53 kNm 



8.54 kNm/l.y 4.5 kNm/1.1 



= 0.78 < 1.0 



OK 



Aptitude au service 

• Contrefleche 

w\ =0 

• Fleche sous I'effet des charges permanentes 

- selon r axe fort: 
W2 = 0 

- selon r axe faible: 

25 ' 4 



W2 = 



(Sa + qfin ) YJ 



384 

25 . X ( 6000 mm ) 

= — ( 0. 1 29 N/mm + 0.28 N/mm ) = 36.6 mm 

384' '210 • 103 N/mm^ • 0.449 • 10^ mm^ 

Fleche sous Teffet du vent (action de courte duree) 
qser = 0.8 • = 0.8 ■ 0.9 = 0.72 kN/m^ 

qiser = 0.72 • 2 m = 1.44 kN/m = 1.44 N/mm 
- selon I'axe fort: 

2.5 qiser ly"^ 

W4 = 



384 E ly 

2.5 1.44 - ( 6000 mm 

= ■ -TT 7 T = 10.7 mm 

384 210 • 10^ N/mm2 . 5.41 • 106 mm3 

- selon I'axe faible: 

w% = 0 

Fleche totale 

- selon I'axe fort: 

W4 = 10.7 mm; wy + W2 + ^4 = 0 mm + 0 mm + 10.7 mm = 10.7 mm 
~ selon I'axe faible: 

W4 =0; + W2 + 1^4 = 0 mm + 36.6 mm + 0 mm = 36.6 mm 
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- addition vectorielle: 



0 0 

W4 ~ ^ W4 + W2 = VV4 = 10.7 mm 

wi + W2 + W4 = W4 + W2 \ (10.7 mm) + (36.6 mm) = 38.1 mm 
Verifications 

- aspect, aptitude au fonctionnement: 

/ 6000 mm 

W4 = 10.7 mm < w//^ = 

- rigidite suffisante: 



200 



200 



= 30 mm 



6000 mm 



OK 



150 



150 



= 40 mm 



OK 



w\ + W2 + VV4 = 38.1 mm < = 

8.4.3 Dimensionnement d'un plateau de bandage 
Donnees 

II s'agit de dimensionner un plateau de bardage, dont le schema de principe est donne a la figure 
5.12(a), venant prendre appui sur les poteaux de la halle presentee au paragraphe 6.9.1 et pour laquelle les 
charges et actions ont ete definies au paragraphe 6.9.2. Dans ce type de facade, aucun systeme de filieres et 
montants n'est necessaire. 

Systeme statique 

Le systeme statique d'un plateau (longueur 12 m) est la poutre continue sur 2 travees. Nous faisons les 
hypotheses suivantes: 

• Les plateaux s'appuyant les uns sur les autres dans le plan vertical, la flexion autour de Taxe y-y ne 
pent se produire; la flexion verticale est done negligee. 

• Seule la flexion horizontale autour de I'axe z-z du plateau est a verifier. 
Charges a considerer 

Le plateau est sollicite par son poids propre et par le vent (fig. 8.16). Poids propre: le poids propre des 
plateaux (Montana MK 80/333, t= 1.0 mm) et le poids des elements non porteurs (isolation et bardage) 
n'interviennent pas dans les calculs. 



Vent: pression: 
depression 



^^vv = 0.63 kN/m^ 
^^^ = -0.36 kN/m^ 



Qpr Qdep 



\\qfm 



( ^1 



J L 



Fig. 8.16 Sollicitations du plateau. 

Situation de risque 

La verification de la securite structurale ne se faisant que selon I'axe z-z (flexion simple), seules les 
charges dues au vent sont a considerer ici. II n'y a done qu'une situation de risque (vent preponderant): 
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• Charges dues au vent: 

pression: qpr.d = l-5^r,w - 1.5 ■ 0.63 kN/m^ = 0.945kN/m2 
depression: qdepj = 1-5 qr,w = 1-5 • (- 0.36 kN/nn^ ] = - 0.54 kN/nn^ 

La pression est deternninante car les efforts de depression sont inferieurs aux efforts de pression. 



Efforts interieurs 

Nous choisissons d'effectuer un calcul elastique des efforts interieurs. 

• Moment de flexion maximal sur appui intermediaire par metre (fig. 8.17) 

M. = q . — = 0.945 kN/m^ • "^^ = 4.25 kNm/m 



M M t f i t M i M M f t n t t f t M t M t I M M U i depression = - 0.54 kN/m 2 



t t ♦ 



LLiJ 



IT 



pression qpr,d = 0.945 kN/m^ 
plateau sur trois appuis 



/ = 6.0 m 




/=:6.0m 



diagramme des moments 



Fig. 8.17 Charges et diagramme des moments. 



Securite structurale 

• Resistance en section 

Pour le plateau Montana MK 80/333, r = 1.0 mm, le fournisseur donne la valeur suivante de la resis- 
tance a la flexion, basee sur la section efficace du profil (prise en compte du voilement local des par- 
ties comprimees): 

Mr = 6.73 kNm/m 

• Verification 

M, = 4.25 kNm/m < ^ ^J^}^^ ^ 6.1 kNm/m OK 

YR 1-1 



Aptitude au service 
• Fleche limite 

La valeur indicative pour elements porteurs secondaires (aspect, aptitude au fonctionnement) est la 
suivante: 

/ 6000 mm 

W4 < w//m = - — - 30 mm 

200 200 

Pour une fleche limite de //200 et pour / = 6 m, les tables fournies par le fabricant pour le plateau 
Montana MK 80/333, r = 1.0 mm, donnent une charge de service limite de qserjim = 1 -0 kN/m^ . 



I 



PANNES ET OSSATURE DE FAQADE 



303 



• Charge de service due au vent 

qser^w =0.8^/;- = 0.8 • 0.9kN/m2 =0.72kN/m2 

• Verification 

qser^w = 0.72 kN/m^ < qserAim = l-OkN/m^ OK 
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9 Dalles mixtes 




Dalle mixte acier-beton 

La connexion entre le beton et les solives est realisee a I'aide de goujons-connecteurs soudes en ate- 
lier sur les solives. La tole profilee, continue, est decoupee sur place a I'emporte-piece. 
Photo Michel CrisineU ICOM-EPFL 
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9.1 Introduction 

Une dalle mixte (fig. 9.1) est un element de construction constitue d'une tole d'acier profilee a froid, 
recouverte de beton comportant un treillis d' armature (§ 4.4.4). Une telle dalle repose sur la structure 
porteuse du batiment composee de poutrelles metalliques. 

Dans ce type de dalle, la tole profilee a plusieurs fonctions. Elle sert notamment: 

• de plate-forme de travail pendant la construction de I'ouvrage, 

• de coffrage lors du betonnage de la dalle, 

• d'armature inferieure de la dalle mixte. 




Fig. 9.1 Dalle mixte a tole profilee. 

La theorie des elements mixtes a ete presentee dans leTGC vol. 10, aux sections 4.7 «Sections mix- 
tes acier-beton» et 5.8 «Poutres mixtes acier-beton». Le dimensionnement des dalles mixtes est traite 
dans ce chapitre 9 du fait que dans la partie Dimensionnement du TGC vol. 1 1, la matiere est abordee 
en suivant la descente des charges. Le dimensionnement de la poutraison supportant les dalles mixtes 
sera presente au chapitre 10 «Sommiers et solives», qui comprend les poutres mixtes. 

9.1.1 Toles profilees 

II existe un tres grand nombre de types de toles profilees utilisees pour la construction des dalles 
mixtes (fig. 9.2). Ces toles se differencient par la forme, la hauteur et I'entraxe des nervures, par la lar- 
geur des plaques, par leur mode de recouvrement lateral, par les moyens de raidissement des elements 
plans constituant le profil et enfin par les moyens de connexion mecanique assurant la liaison avec le 
beton. 

L'epaisseur des toles se situe entre 0.75 et 1.50 mm, mais en pratique, les epaisseurs utilisees ne 
depassent pas 1.0 mm. La hauteur des toles se situe entre 38 et 80 mm. Cette grande variete de toles pro- 
filees permet de satisfaire les exigences relatives a la charge, la portee, 1' isolation phonique et la protec- 
tion contre le feu pour la plupart des dalles de batiment. 
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55 + 4 X 150 + 95 = 750 



40 



t 



4. 



102,5 ' 47.5 ' 122.5 
4x 150 = 600 



4^ 



^iTl p n V7 F 



112 



38 



137 



(a) Profils «rentrants» 



r 



4x 150 = 600 



90 60 



4 



61.5 
5 x 176 = 880 



55 



r 



f 







u ■ \ ^ 


85 


91 


^ -it n 



4 X 200 = 800 



59 



112 88 
(b) Profils «trapezoidaux 



» 



4x 183 = 732 



f 



73 



115 



40 



^ 3 X 104 = 312 I 



84 20 47^ 



^ 4 ^ 



3x 190 = 570 



-t 




122 ^ 68^ ^5^ 



4 x 183 = 732 




Fig. 9.2 Exemples de toles profilees utilisees pour les dalles mixtes. 



9.1.2 Connexion entre la tole et le beton 

Pour assurer la liaison acier-beton, la tole profilee doit etre capable de transmettre le flux de cisaille- 
ment (Feffort rasant) a 1' interface entre la tole et le beton. Cette connexion mecanique peut etre realisee 
de trois fagons (fig. 9.3): 

• par la forme rentrante des nervures, creant une liaison par frottement (fig. 9.3(a) et (b)); 

• par des bossages pratiques dans les ames ou les ailes de la tole (fig. 9.3(c)); 

• par des ancrages disposes a I'extremite des dalles, constitues de goujons sondes ou d'equerres 
clouees a travers la tole (fig. 9.3(d) et (e)) ou par deformation des nervures (fig. 9.3(f)). 

Les dalles mixtes peuvent etre apparentees aussi bien a des dalles en beton arme qu'a des poutres 
mixtes acier-beton. Dans les dalles en beton arme, la connexion est obtenue par I'adherence des arma- 
tures tendues dans le beton, due au profilage special des barres. Cette adherence, controlee par des 
essais, est telle qu'elle correspond a la resistance a la traction des armatures. Les dalles peuvent ainsi 
developper leur pleine resistance a la flexion. 

Dans les poutres mixtes, la solidarisation est realisee par des connecteurs fixes a I'aile superieure du 
profile metallique. Cette connexion est dimensionnee de fagon que la poutre mixte atteigne sa resistance 
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(d) (e) (f) 



Fig. 9.3 Types de connexion entre tole profilee et beton. 

ultinme a la flexion (connexion totale). Si le nombre de connecteurs est inferieur (connexion partielle), la 
resistance ultime a la flexion depend essentiellement du nombre de connecteurs, de la forme du dia- 
gramme charge-glissement des connecteurs, de la portee de la poutre et du procede de construction 
(§ 10.5.5). 

Le comportement de la dalle mixte a tole profilee se situe entre ces deux systemes. D'une part, les 
toles comportent des bossages permettant de les assimiler a des barres d' armature. D' autre part, la tole est 
un element a rigidite flexionnelle similaire aux poutres metalliques. Cependant la tole profilee, de meme 
que ses bossages, sont deformables. Ainsi, I'effet d'enrobage est moindre que pour une barre d'armature 
indeformable, d'autant plus que le beton n'est situe que d'un seul cote de la tole. Ces phenomenes de 
deformation de la tole signifient que la connexion depend de nombreux parametres. Lors d'un essai de 
charge d'une dalle mixte, on observe que la rupture pent se produire soit par flexion, ce qui correspond a 
une connexion totale, soit par cisaillement longitudinal, ce qui correspond a une connexion partielle. 

9.1.3 Actions a considerer 

Une dalle composee d'une tole profilee et de beton a la particularite de comporter deux etats structuraux 
tres distincts: I'etat lors du betonnage (stade de construction), ou seule la tole resiste aux charges, et I'etat 
d'utilisation (stade definitif), oii le beton est lie a I'acier, le tout constituant alors un profil mixte acier-beton. 

Tole profilee comme coffrage {stade de construction) 

Les verifications de la securite structurale et de 1' aptitude au service doivent etre effectuees pour la 
tole profilee agissant comme coffrage du beton frais. L'etayage eventuel doit etre considere dans cette 
situation. La tole est soumises aux charges suivantes: 
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• le poids propre des toles profilees gp, 

• le poids du beton frais gc, 

• la charge de construction q^, 

• la charge d'entreposage q, le cas echeant. 

Le poids du beton frais doit etre estime en fonction de son epaisseur theorique figurant sur les plans 
d'execution. II faut tenir compte, si necessaire, de Veffet de mare, soit du poids du surplus de beton du a 
la fleche de la tole sous I'effet du poids du beton frais (§ 6.3.2). 

La charge de construction tient compte du poids des ouvriers et de 1' installation de betonnage, ainsi 
que d'eventuels chocs ou vibrations susceptibles de se produire durant la construction. Selon I'Eurocode 
4, on pent admettre comme valeur representative de la charge de construction (y compris tout amon- 
cellement de beton) une charge de 1 .5 kN/m-^ repartie sur une surface de 3 m x 3 m et de 0.75 kN/m-^ sur 
le reste de la surface de coffrage (sect. 6.4). 

Dalle mixte {stade definitif) 

Les verifications de la securite structurale et de 1' aptitude au service doivent etre effectuees pour la 
dalle mixte apres durcissement du beton et apres enlevement des etais. Les charges suivantes doivent 
etre considerees lors du dimensionnement de la dalle mixte: 

• poids propre de la dalle (tole profilee et beton) g = gp + gc^ 

• effet de I'enlevement de I'etayage eventuel (reactions ponctuelles), 

• poids du revetement et des finitions qfif^, 

• charge utile q. 

Pour le calcul des fleches de la dalle mixte, il faut egalement tenir compte des effets a long terme du 
beton tels que le fluage et le retrait. 



9.2 Dimensionnement de la tole profilee 

Ce dimensionnement correspond a la situation du stade de construction, dans laquelle la tole reprend 
seule son poids propre, le poids du beton frais et les charges de construction. II s'effectue comme celui 
d'une tole de toiture, a condition de prendre en compte les particularites d'une tole adaptee a la cons- 
truction de plancher tels que les bossages qui peuvent dans certaines configurations avoir un effet sur la 
resistance et la rigidite. 

9.2.1 Calcul des efforts interieurs 

En principe, le calcul d'une tole profilee de plancher est analogue a celui d'une poutre mixte 
(§ 10.5.3). Les efforts interieurs sont determines en considerant une poutre de largeur unitaire (1 m) 
d'inertie constante. Le systeme statique peut etre influence par I'etayage. Un calcul plastique avec redis- 
tribution des moments est possible (§ 7.2.4), mais n'est pas indique dans le cas des toles de plancher au 
stade de construction sans verification des fleches. L'Eurocode 4 recommande la methode elastique en 
cas de tole simple ou de tole continue non etayee. 

Le calcul des fleches sous Taction du beton frais est effectue de fagon approchee en considerant I'iner- 
tie moyenne des sections efficaces en travee (sous moment positif) et sur appui (sous moment negatif). 
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9.2.2 Resistance et rigidite des sections 

La determination des caracteristiques des sections transversales des toles profilees de plancher est iden- 
tique a celle des autres toles profilees (§ 7.2.3). Cependant, selon leur forme, les bossages situes sur les 
ames ou sur les ailes du profil peuvent modifier ces caracteristiques des sections, tant en ce qui concerne la 
resistance que la rigidite. Par exemple, des bossages verticaux sur les ames peuvent augmenter la resis- 
tance au cisaillement et a I'ecrasement (reaction d'appui), mais reduire la resistance et la rigidite a la 
flexion, alors que des bossages horizontaux peuvent avoir des effets inverses. 

En regie generale, ces particularites sont prises en compte dans les valeurs donnees par les fabri- 
cants, qui sont pratiquement toujours determinees experimentalement. Les valeurs calculees sont gene- 
ralement plus basses que les valeurs experimentales a cause de tous les parametres geometriques tres 
compliques a prendre en compte. 

9.2.3 Verifications de la tole profilee 
Securite structurale 

La procedure de verification de la tole profilee au stade de construction est la suivante: 

1 . Sur la base du systeme porteur du plancher (poutraison), choisir un profil de tole et son epaisseur, 
I'epaisseur de la dalle et le nombre de travees a couvrir par une longueur de plaque de tole. 

2. Determiner si la tole est etayee lors du betonnage. 

3. Determiner les charges agissant sur la tole et les situations de risque (§ 9.1.3). 

4. Choisir la methode de verification elastique-elastique ou, eventuellement, plastique-plastique 
(§ 7.2.5). 

• Methode elastique-elastique 

5. Pour chaque situation de risque, calculer les efforts interieurs M^, et /?j (§ 9.2.1). 

6. Calculer les resistances des sections efficaces (§ 7.2.3) ou utiliser les valeurs donnees par le fabricant. 

7. Effectuer les verifications de la securite structurale (§ 7.2.5). 

• Methode plastique-plastique 

5. Pour chaque situation de risque, calculer la charge q correspondant a la rotation requise par le 
systeme (§ 7.2.4). 

6. Effectuer la verification de la resistance a la flexion en travee et de I'effort tranchant sur appui 
d'extremite (§ 7.2.5). 

Aptitude au service 

Lors du betonnage, la fleche de la tole profilee sous son poids propre et celui du beton frais ne doit 
pas depasser une valeur limite, fixee par exemple a //1 80 ou 20 mm par I'Eurocode 4, / etant la portee de 
la tole entre appuis. En cas de tole profilee etayee, les etais sont consideres ici comme des appuis. Si les 
condifions particulieres le permettent, on pourra tolerer une fleche plus grande a condition de tenir 
compte du poids du surplus de beton (effet de mare) lors de la verification de la securite structurale. 

En cas de dalle epaisse, il est egalement possible de betonner la dalle en deux couches, de fa^on a eviter 
de disposer un etayage couteux et genant. Apres durcissement de la premiere couche, cette dalle mixte pent 
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deja resister aux efforts dus au poids du beton de la deuxieme couche. II faut cependant disposer une arma- 
ture supplementaire de cisaillement capable de reprendre I'effort rasant entre les deux couches. 



9.3 Dimensionnement de la dalle mixte 

9,3.1 Calcul des efforts interieurs 

Dans la plupart des cas, le calcul d'une dalle mixte [9.1] continue sur plusieurs travees est effectue 
selon une methode elastique des efforts interieurs pour un element de largeur unitaire (1 m) assimile a 
une poutre d'inertie constante (fig. 9.4, diagramme ®). On considere alors I'inertie de la section non fis- 
suree. II est possible de tenir compte de la fissuration du beton de plusieurs fagons: 

• en reduisant forfaitairement le moment sur appui (reduction maximale de 30%) et en augmentant 
en consequence les moments en travee (fig. 9.4, diagramme (D); 

• en negligeant totalement 1' armature sur appui et en considerant la dalle comme une serie de poutres 
simples (fig. 9.4, diagramme (3)); une armature minimale doit alors toujours etre disposee sur appuis; 

• en considerant que la dalle est une poutre a inertie variable, selon 1' armature mise en place; on 
introduit alors I'inertie des sections fissurees dans les calculs. 

Le calcul consiste a appliquer a Tun des systemes statiques ci-dessus les sollicitations dues aux char- 
ges et actions donnees au paragraphe 9.1.3. L'exemple numerique donne a la fin du chapitre illustre la 
fagon de determiner la valeur de dimensionnement des sollicitations et de calculer les efforts interieurs 
(M, V) dans le systeme statique choisi. 
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Fig. 9.4 Effet de la fissuration du beton sur le calcul des efforts interieurs. 
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9,3.2 Resistance en section 



Les sections a verifier lors du dimensionnement d'une dalle mixte sont les suivantes (fig. 9.5) 



Section I 
Section II 
Sections III 
Section IV 
Section V 



resistance ultime a la flexion positive, 

resistance ultime a la flexion negative, 

resistance ultime au cisaillement vertical, 

resistance ultime de la connexion (cisaillement longitudinal), 

resistance ultime au poingonnement. 



Ill 



IV 



III 



V 




V 



III 



^ \ X 

r V 



I 



III 



Fig. 9.5 Sections de dalle mixte a verifier. 



I I 



IV 



Flexion positive 



La resistance ultime a la flexion positive M^^ d'une section de dalle mixte peut etre determinee en 
admettant une repartition plastique des contrainfes. Si Taxe neutre plastique est situe au-dessus des ner- 
vures, sa position est donnee par (fig. 9.6(a)): 



pi 



fyp_^P_ 
fc b 



(9.1) 



fyp 
Ap 

fc 

b 



limite d'elasticite de I'acier de la tole 
aire de la section de la tole profilee (sur la largeur unitaire) 
valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 
largeur unitaire (1 m) 



La resistance ultime a la flexion positive vaut alors: 



yp 



dp - 



dp : hauteur utile en flexion positive {dp = h - Zp) 



pi 



J 



(92) 



Pour les toles profilees couramment utilisees (hp < 60 mm), avec un recouvrement minimal de 
50 mm de beton, I'axe neutre plastique est toujours situe au-dessus des nervures. Pour les toles profilees 
de plus grande hauteur, I'axe neutre plastique peut se trouver dans la hauteur du profil de la tole. Dans ce 
cas, la resistance ultime a la flexion positive peut etre calculee comme suit [9.2], en negligeant le beton 
situe dans les nervures (fig. 9.6(b)) : 
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avec 



h 



c 



h 

Zp 

Zp,pl 



.+ 



z 

Mrp 

Mrp,n 



+ 



Mpi = Ncz++M^p^^ 
= fchcb = Np 



+ _ 



Np_ 

yp ^'P 



(9.3) 
(9.4) 

(9.5) 



M 



Rp.N = ^'^^^Rp 



1 - 



V 



fyp ^pj 



(9.6) 



epaisseur de beton au-dessus des nervures de la tole 
epaisseur totale de la dalle 

distance de I'axe de gravite du profil a la fibre moyenne de I'aile inferieure 

distance de I'axe neutre plastique de la section efficace du profil a la fibre moyenne de 

Taile inferieure ' 

bras de levier des resultantes Nc et Np 

resistance ultime a la flexion de la section efficace de la tole profilee 

resistance ultime a la compression de la partie de beton situee au-dessus des nervures 

resistance ultime a la flexion de la tole profilee reduite par T effort normal 
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(a) Axe neutre plastique au-dessus des nervures 
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(b) Axe neutre plastique dans la hauteur du profil 
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Fig. 9.6 Section de dalle mixte (I) soumise a un moment positif (repartition plastique des contraintes). 



Flexion negative 

La section sur appui des dalles mixtes continues pent etre assimilee a une section de beton arme. La 
contribution de la tole profilee n'est pas prise en compte, etant donne que Ton n'a pas la certitude que la 
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tole sera toujours continue sur appuis. La section de calcul ainsi que la repartition plastique des contrain- 
tes a I'etat ultime sont donnees a la figure 9.7. 

La resistance ultime en flexion negative M^^ est donnee par la plastification de T armature sur appui 
(dalle sous-armee) : 



pi 



— fys ^ 



(9.7) 



ys 
Ac 



limite d'elasticite de I'acier d'armature 

aire de la section d'armature 

bras de levier des resultantes A^^. et A^^ 





fc 



Resultantes 



Fig. 9.7 Section de dalle mixte (II) soumise a un moment negatif (repartition plastique des contraintes). 



La condition d'equilibre entre les forces interieures permet de determiner z : 



d'oii 



et 



Nc =fcbcXpi = Nt =fys^S 



z 



fys 

fc be 
Xpl 



2 



(9.8) 
(9.9) 



(9.10) 



bo : 



hauteur utile en flexion negative {ds = h - e^) 

largeur du beton en compression, admise comme etant la largeur moyenne des nervures sur 
1 m de largeur de dalle, par simplification (be = X ^0 ) 
largeur moyenne d'une nervure remplie de beton 



Cisaillement vertical 

On admet en general que la resistance ultime a I'efi'ort tranchant est donnee par la section de beton, 
la participation de la tole etant negligee a cause de la grande difference de rigidite. 

La valeur de dimensionnement de la resistance au cisaillement vertical V/^y pour une largeur unitaire 
de dalle (1 m) vaut done: 

Vrv = Tcbcd (9.11) 
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d : hauteur utile (section en travee: d- dp (fig. 9.6); section sur appui: d - (fig. 9.7)) 
Tc : valeur de calcul de la contrainte tangentielle ultime du beton (selon la norme SIA 162) 

Poin^onnement 

La valeur de dimensionnement de la resistance au poingonnement V^p d'une dalle mixte par une 
charge concentree est donnee par: 



(9.12) 



u : perimetre determinant selon la surface d'application de la charge concentree (fig. 9.8) 
he : epaisseur de beton au-dessus des nervures de la tole 
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Fig. 9.8 Perimetre determinant pour le poin9onnement. 



Cisaillement longitudinal 

La resistance a 1' effort rasant est due a la liaison acier-beton realisee a 1' interface entre ces deux 
materiaux par le frottement, par les bossages ou par les connecteurs places a Textremite des dalles 
(§ 9.1.2). La resistance ultime de ces connexions ne pent etre determinee qu'au moyen d'essais. 

Actuellement, la methode la plus utilisee permettant de predire la resistance ultime au cisaillement 
longitudinal d'une dalle mixte est celle qui a ete developpee aux Etats-Unis [9.3] et qui figure dans de 
nombreuses normes, en particulier dans I'Eurocode 4. Cette methode, semi-empirique, consiste, sur la 
base d'au moins six essais de dalles en poutre simple, a determiner deux coefficients (m et k) par type de 
tole profilee (fig. 9.9). Les coefficients m ti k sont, respectivement, la pente et I'intersection avec I'axe 
des ordonnees de la ligne caracteristique des resultats d'essai. Cette demiere est la ligne passant par la 
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valeur minimale de chaque groupe de resultats, reduite de 10%. Vf est la valeur experimentale de I'effort 
tranchant sur appui egal a la reaction maximale mesuree lors d'un essai de dalle en poutre simple (voir 
schema figure 9.9). 




» 



Fig. 9.9 Methode semi-empirique pour revaluation de la resistance ultime au cisaillement longitudinal. 



La resistance ultime au cisaillement longitudinal d'une dalle mixte est alors donnee par I'effort tran- 
chant limite Vfn suivant : 



Vri = 0.9 b dp 



m 



b I 



+ k 



V 



(9.13) 



dp 

mtik 



I 
I 



V 



largeur unitaire (1 m) 
hauteur utile 

coefficients determines experimentalement 

portee cisaillee (pour une dalle chargee uniformement, /y 

portee de la poutre simple equivalente (fig. 9.10) 



= 1/4) 



Le coefficient 0.9 provient d'une adaptation du facteur de resistance de I'Eurocode 4 a celui de la 
norme SIA 161 : 



7R 



1.1 



7vs,EC4 1-25 



- 0.9 



(9.14) 



Ancrages 

Si la connexion mecanique fournie par le frottement (forme «rentr^nte» des nervures) ou par les 
bossages est insuffisante, il est possible d'y suppleer en disposant sur les appuis des ancrages d'extre- 
mite (connecteurs acier-beton en general). La resistance ultime de tels ancrages est donnee par la resis- 
tance a I'arrachement de la tole profilee. Pour un goujon (fig. 9.1 1), cette resistance est analogue a une 
resistance a la pression laterale; elle est donnee par 1' expression suivante: 
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(9.15) 



t 



coefficient: k^ - \ + {e\ I dy^) < 4.0; valable pour autant que ei>2dy; 

diametre de la soudure autour du goujon; on peut admettre d^^ = lA d avec d = diametre du 

goujon 

pince dans la direction de I'effort (distance entre I'axe du goujon et I'extremite de la tole pro- 
filee) 

epaisseur de la tole profilee 
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diagramme des moments 



poutre simple 
equivalente 



4 



Poutre continue 



ti llllll illllll lTTTTn i] 



1 ^1 


I ^1 J 


1 '2 1 ^3 










t ^ ■ 


1 






IP" 




;;; 


I 1 


'Vl I 1 1 


1 1 1 1 t LJ^ 


f 




..I 






II. 


I'll 


-1 





4 



Fig. 9.10 Definition de la poutre simple equivalente de portee /. 

II faut s'assurer que la soudure du goujon sur la poutrelle metallique lie egalement la tole profilee sur 
cette derniere. 
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Fig. 9.11 Ancrage de la dalle mixte. 



DALLES MIXTES 



319 



L' effort tranchant limite VRianc ^st determine par I'equilibre des forces dans le modele de Tare a 
sous-tirant (fig. 9.11): . . 

M = TV, [/z-^J = VRiancK (9-16) 

A^, : effort de traction transmis par la tole ancree (A^, = Nq Lr) 
On a alors : 

yRlanc = l^NoLR[h-^ (9.17) 

Nd : nombre de goujons par unite de largeur de tole 

Lr : resistance a Tarrachement de la tole profilee autour du goujon (9.15) 

/y : portee cisaillee (fig. 9.9; pour une dalle chargee uniformement, /y = 1/4) 

X : position de I'axe neutre elastique de la section totale fissuree (9.19) 



Armature complementaire 

11 est egalement possible d'augmenter la resistance a la flexion de la dalle par I'adjonction d'arma- 
ture complementaire dans les nervures (fig. 9.12). Cette armature permet egalement d'augmenter la 
resistance au feu de la dalle mixte. 

La resistance ultime complementaire au cisaillement longitudinal de la dalle mixte est calculee a 
partir de la part d'effort tranchant equilibree par I'armature, I'autre part etant equilibree par la tole. Ces 
parts etant admises proportionnelles aux moments statiques respectifs par rapport a I'axe neutre de la 
section mixte totale fissuree, on peut ecrire, avec les notations de la figure 9.12: 



^RLs = ^Rl 



(9.18) 





Fig. 9.12 Dalle mixte avec armature complementaire, 



La position de I'axe neutre elastique de la section totale fissuree est donnee par 



3n 



X = 



2 



- (As + Ap) + J(As + ^pr + 2;^ (^sds + Apdp) 



(9.19) 



n 



coefficient d'equivalence elastique (n = Ea/ Ec) 
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Combinaison bossages, ancrages et armature complementaire 

La resistance ultime au cisaillement longitudinal d'une dalle mixte constituee d'une tole profilee 
avec bossages, d'ancrages d'extremite et d'une armature complementaire est admise egale a la somme 
des efforts tranchants limites respectifs: 

VrI, tot = Vri + Vri^ anc + VrI, s (9-20) 



9.3.3 Verification de la securite structurale 

La verification de la securite structurale consiste a montrer que dans les sections critiques, les 
valeurs de dimensionnement des efforts interieurs sont plus petites que les valeurs de dimensionnement 
de la resistance ultime des sections. 



Flexion positive 

Cette verification s'effectue dans la section de moment positif maximal (section I, fig. 9.5), situee en 
general dans la travee de rive d'une dalle continue. La condition s'exprime ainsi: 



YRp 



(9.21) 



YRp 



valeur de dimensionnement du moment de flexion 
resistance ultime a la flexion (9.2) ou (9.3) 

facteur de resistance relatif aux structures avec tole profilee (yRp = LI ) 



Flexion negative 

Cette verification sur appui (section II, fig. 9.5) se fait avec le moment negatif considere dans le 
calcul statique. La condition s'exprime ainsi: 



YRc 



(9.22) 



Mpi 

YRc 



valeur de dimensionnement du moment negatif 

resistance ultime a la flexion negative (9.7) 

facteur de resistance relatif aux structures en beton {yrc 



= 1.2) 



Cisaillement vertical 



Cette verification dans les sections d'appui (section III, fig. 9.5) est rarement determinante. Elle pent 
I'etre dans le cas d'une dalle compacte tres soUicitee. Elle intervient dans la section d'appui d'extremife, 
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ou le moment de flexion est nul, ainsi que sur un appui intermediaire, ou Ton admet qu'il n'y a pas 
d' interaction entre la resistance a la flexion et la resistance au cisaillement vertical. La condition 
s'exprime ainsi: 

Vd<^ (9.23) 
YRc 

: valeur de dimensionnement de 1' effort tranchant 
V/?y : resistance au cisaillement de la section mixte (9.1 1) 



Cisaillement longitudinal 

Cette verification est souvent determinate pour les dalles mixtes a tole profilee sans ancrage. Cela 
signifie que la rupture de la dalle a lieu par epuisement de la resistance de la liaison (section IV, fig. 9.5). 
La resistance ultime a la flexion dans la zone des moments positifs (section I) ne pent pas etre atteinte. 
La verification s'exprime ainsi: 

Vd<^ (9.24) 
YRp 

Vd : valeur de dimensionnement de I'effort tranchant 

Vri : resistance au cisaillement longitudinal (effort tranchant limite, eq. (9. 13) ou (9.20)) 



Poin^onnement 

Si une charge concentree Q est appliquee sur une dalle mixte (section V, fig. 9.5), la verification de la 
securite structurale s'exprime ainsi: 

Vrp 



Qd< 



YR. 



Qd : valeur de dimensionnement de la charge concentree poin9onnante 
V/?p : resistance au poin9onnement de la dalle mixte (9.12) 



9.3.4 Verification de Faptitude au service 
Calcul des Heches 

Pour le calcul des fleches des dalles mixtes, on fait en general les hypotheses suivantes: 

• la dalle est assimilee a une poutre continue d'inertie constante egale a la moyenne des inerties 
positives des sections fissurees et non fissurees Ij^fn - i^bf^ ^bh) 1 2; 

• pour tenir compte des effets a long terme du beton, on admet un coefficient d' equivalence 
n-EalEc different selon la duree d'application des charges (§10.5.8): par exemple 
n-1 pour les charges utiles de courte duree et n = 21 pour les charges permanentes; il est egale- 
ment possible de considerer un coefficient d'equivalence moyen egal a 15 en cas de beton de 
densite normale, valable pour toutes les charges. 
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Caracteristiques des sections 

Le calcul des fleches des dalles mixtes s'effectue a I'aide des caracteristiques elastiques des sections 
(fig. 9.13). Le moment d'inertie It,h d'une section mixte non fissuree ou homogene (toute la section de 
beton est prise en consideration) est donne par la relation suivante (notations selon fig. 9.13(b)): 



bh^ bhcf bchl ^_chp(,_ 

I2n^ b V"^ 2) ^l2^^ n 2 J (9.26) 



P 



+ AJdp - x^r + ^si^h - dsT + / 



hi 



avec = 



^ ^chpdp + n (Apdp + A^e^) 
bhc + bchp + n {Ap + As) 



(9.27) 



xj^ : position de I'axe neutre elastique en section homogene 

be ' largeur totale des nervures pour une largeur unitaire de dalle (I m): be = ^ bo 




2 2 



(a) Section non fissuree (homogene) 




(b) Section fissuree en travee 

Fig. 9.13 Sections de dalle mixte non fissurees et fissurees. 



Le moment d'inertie /^yd'une section mixte fissuree (le beton tendu est neglige) en flexion positive 
(travee) est donne par la relation suivante: 
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b X 



Ibf = 



f 



3 n 



+ 



f 



+ / 



(9.28) 



avec 



n A 



Xf = 



1 + 



V 



2b d 
n Ar 



- 1 



(9.29) 



Ar 



b 
n 



position de Taxe neutre elastique en section fissuree 
aire de la section d'acier de la tole profilee 

position de I'axe de gravite de la tole profilee par rapport a la fibre superieure de la dalle 

largeur unitaire (1 m) 

coefficient d' equivalence (n = EJEc) 

moment d'inertie de la section d'acier de la tole profilee (non reduite) 



Verification des fleches 

Au stade de construction, la fleche due au poids propre de la tole et du beton frais doit etre 
limitee pour des exigences d'aspect et pour reduire le poids du surplus de beton du a I'effet de mare 
(§9.2.3): 

v^2 = ^(gp +<?c) ^ ^lim = 7^;; ^ 20mm (9.30) 

Au stade definitif, les fleches doivent etre limitees afin que les elements en liaison avec la dalle (faux- 
plafonds, canalisations techniques, chapes, cloisons) ne soient pas endommages (exigences d' aptitude 
au fonctionnement). II n'est done pas necessaire d'inclure la fleche de la tole au stade de construction 
dans la verification de la fleche totale de la dalle mixte. II faut cependant tenir compte des exigences de 
rigidite et confort sous I'effet de la charge utile. Les valeurs linoites de la fleche verticale sont alors les 
suivantes (/ est la portee de la dalle): 

• sous I'effet d'une action variable de courte duree, par exemple la charge utile: 

rigidite, confort: W4 = wiq^er, court) ^ ^lim = ^ (9.31) 

Si la dalle mixte supporte des elements tres fragiles (revetements de sol, cloisons, etc.), la fleche 
due a une action de courte duree doit etre limitee a une valeur plus petite. 

• sous I'effet des charges permanentes et d'une action variable de longue duree, par exemple la 
charge utile dans un entrepot: 

aptitude au fonctionnement: 

^ mux ~ ^^Qfin ~^ Qscr^long ) — ^lim ~~ 'Z (9.32) 
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Si relancement de la dalle II dp (portee / hauteur utile) ne depasse pas une certaine valeur, par exemple 
celle donnee dans I'Eurocode 2, la verification des fleches n'est pas necessaire. Pour les dalles continues 
portant dans une seule direction, faiblement sollicitees, cette valeur limite est la suivante: 

7- - 32 (9.33) 

a p 



Verification de Touverture des fissures du beton 

Etant donne la presence de la tole profilee a la face inferieure de la dalle, seule I'ouverture des fissu- 
res du beton sur appui doit etre verifiee. Cette verification s'effectue selon les regies propres aux cons- 
tructions en beton arme, par exemple celles enoncees dans la norme SI A 162 ou dans I'Eurocode 2. 

En cas d' exigences normales (faibles agressivites physiques et chimiques, pas de dommage lors de 
Fapparition de fissures, pas d'exigence relative a I'etancheite de la dalle, fissuration toleree eu egard a 
r aspect), une armature minimale disposee sur appui est suffisante. Elle est necessaire lorsque la dalle 
mixte est dimensionnee comme une serie de poutres simples. 

Cette armature minimale est la suivante {he voir fig. 9.7); 

• pour les dalles etayees lors du betonnage p = — — > 0.4% (9.34) 

t> he 

• pour les dalles non etayees lors du betonnage p > 0.2% (9.35) 



Verification du comportement vibratoire 

La tendance d'un plancher mixte a vibrer de maniere perceptible depend de sa masse, de sa rigidite, 
de ses caracteristiques dynamiques et de la nature du phenomene qui provoque cette mise en vibration. 
Ce dernier peut etre du au mouvement des occupants, a des machines ou a d'autres eflfets exterieurs 
transmis par la structure porteuse (par exemple le trafic routier ou ferroviaire a proximite ou une cons- 
truction voisine). 

La faible masse d'un plancher mixte, qui est Tun de ses avantages structuraux, peut conduire a une 
reponse plus «vivante» qu'un plancher-dalle en beton arme, sous des sollicitations similaires. La dalle 
mixte porte dans une seule direction, ce qui accentue encore cette sensibilite par rapport a une dalle por- 
tant dans deux directions. 

Les methodes de calcul permettant de determiner si un plancher est acceptable du point de vue de 
son comportement vibratoire sont en general basees sur des approches empiriques simplifiees, etant 
donne la complexite de la modelisation des charges et de la reponse structurale du systeme. Ces metho- 
des sont toutes basees sur un comportement unidirectionnel et prennent en compte la structure entiere 
du plancher, y compris la poutraison. Une methode de verification du comportement vibratoire d'un 
plancher complet (dalle -1- poutres) est donnee a la section 10.6. 

La verification du comportement vibratoire d'une dalle mixte (sans poutraison) reposant sur des sup- 
ports rigides (murs en ma9onnerie par exemple) peut etre effectuee en assimilant la dalle a une serie de 
poutres mixtes juxtaposees. La frequence fondamentale de la dalle vaut alors, en analogic avec (10.103): 



2V m /4 
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7^/2 : moment d'inertie de la section mixte non fissuree rapporte a I'acier [m^] 
Ea : module d'elasticite de I'acier {Ea = 210 • lO^ N/m^) 

m : masse lineique de la dalle en vibration, comprenant son poids propre, la charge perma- 
nente et une part a estimer de la charge utile [kg/m] 

/ : portee de la dalle (portee equivalente en poutre simple) [m] 

A partir de cette frequence propre, il est possible de determiner par exemple: 

• r acceleration maximale de la dalle due a une action dynamique repetee: machine toumante, per- 
sonnes effectuant des sauts a rythme cadence, etc. (vibrations continues); 

• I'acceleration de la dalle due a une action unique: personne marchant sur la dalle, coup de talon, 
choc, etc. (vibrations transitoires). 

En cas de vibrations continues, il faut eviter les phenomenes de resonance. La frequence propre de la 
dalle doit etre superieure a une valeur limite (norme SIA 160, tableau 5). En cas de vibrations transitoi- 
res, il faut evaluer le confort a I'aide de diagrammes donnant le pourcentage d'amortissement requis 
pour que le seuil de tolerance ne soit pas depasse. Un exemple de verification d'un plancher complet est 
donne au chapitre 10. 



9.4 Exemple numerique: dimensionnement d'une dalle mixte 

Donnees 

Soit le batiment presente au paragraphe 6.9.3 pour lequel les charges et actions ont ete determinees au 
paragraphe 6.9.4. II s'agit ici de choisir et verifier la tole et Tepaisseur de beton composant les dalles mixtes 
des etages d' habitation du batiment. 

Systeme statique 

La tole repose sur les solives ecartees de 2 m. La longueur d'une tole est de 8 m, representant 4 travees 
de 2 m. Le systeme de la dalle mixte est illustre a la figure 9.14. 



dalle mixte 



solive IPE 270 
2.0 m 



2.0 m 



I 2.0 m 



2,0 m 



Zp = 15.3 mm 



COUPE A-A 



tole Cofrastra 40 / 0.75 



hr = 60 mm 




h= 100 mm 



hp = 40 mm 



Fig, 9.14 Dalle nndxte a verifier (locaux habitables). 
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Les choix suivants sont effectues: 
Tole profilee 

Epaisseur totale de la dalle 
Type de beton 
Type d' armature 



Cofrastra 40/0.75, acier SE 320 G (Jyp = 320 N/mm^) 
h= 100 mm 

B 35/25 (fc= 16 N/mm^); correspondance Eurocode 2: C 25/30 
Treillis ARTEC, acier B550 (fys = 550 N/mm^) 



Charges a considerer 

• Stade de construction, par m de largeur de tole 

Remarque: avec une portee de 2 m et une tole Cofrastra 40/0.75, un etayage n'est pas necessaire 
lors du betonnage. 

: = 0.099 kN/m 
: gc = 2.25 kN/m 

• ^ml = 1-5 kN/m (surface 3 m x 3 m) 
Qm2 = 0.75 kN/m (surface restante) 
Stade definitif, par m de largeur de dalle 
Poids propre de la tole : gp = 0.099 kN/m 
Poids propre du beton : gc = 2.25 kN/m 

Poids propre des finitions : qfin =1.6 kN/m 

Charge utile : qr = 2.0 kN/m, qserjong = 0.5 kN/m, qsencourt = 1 -5 kN/m 



Poids propre de la tole 
Poids propre du beton frais 
Charge de construction 



Situations de risque ^ 

• Stade de construction 

La tole est soumise a une seule situation de risque: 

Charge de construction preponderante : 1.3 + 1.5 (qml^ Qml) + 1-3 

• Stade definitif 

La dalle mixte est soumise a une seule situation de risque: 

Charge utile preponderante : 1 .3 {gp, gc) + \ .5 qr+ 1 ■'iqfin 

Efforts interieurs 

• Stade de construction 

Le systeme statique de la tole lors du betonnage ainsi que les differents cas de charge etudies sont 
representes a la figure 9.15. Tous les calculs sont faits pour une tole de 1 m de largeur. 
_ On choisit une analyse elastique: 

Cas (i) 

- 0.0772 ■ \3[gp + gc + 0.094 • l.S^^i + (0.0996 - 0.094) • 1.5^^2 

= 0,0772 • 1.3(0.099 kN/m + 2.25 kN/m) • (2 m)^ + 0,094 • 1.5 ■ 1.5 kN/m • {2m)^ 

+ (0.0996 - 0.094) • 1.5 • 0.75 kN/m • (2 m)^ 
= 1,81 kNm 

Cas (ii) 

M- = -0.1071 • 1.3(gp + gc)l^ - 0.1205-1.5^^2/^ - 0.103 • 1.5 (^^1 - q^nl) 

= -0,1071 . 1.3 (0,099 kN/m + 2.25 kN/m) • (2m)^ - 0.1205 - 1.5 • 0.75 kN/m • (2m)^ 

-0.103 • 1.5 (1,5 kN/m - 0.75 kN/m) (2 m)^ 
= -2.31 kNm 
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tole profilee 




ml 



iii iiiin 



r 
4 



jLii 



Li 



Li 



3: 



» ♦ t 



Cas de charge (i) :MJ ;„a;t: en trav6e de rive 



'ml 



I I . . . . 



:^m2 ^m2:|:L: 1 1 ♦ m m ♦ n m m 



Li. 



3: 



1.5 m 



1.5 m 



3: 



Cas de charge (ii) max max sur le premier appui intermediaire 



Fig. 9.15 Tole profilee, systeme statique et cas de charge determinants au stade de construction. 



Rd = 1.1428 •1.3(^p + ^c)/ + 1-2231- 1.5^^2 / + 1-118 1.5(^^1 - qm2)l 

= 1.1428 ■ 1.3(0.099 kN/m + 2.25 kN/m) - 2 m + 1.2231 - 1.5 • 0.75 kN/m • 2 m 
+ 1.118 ■ 1.5(1.5 kN/m - 0.75 kN/m) ■ 2 m = 12.25 kN 
Stade definitif 

Methode: on neglige I'armature sur appui et on considere la dalle comme une serie de poutres sim- 
ples (fig. 9.16). Tous les calculs sont fails pour une dalle de 1 m de largeur. 

Af + = + + ~ 

8 8 8 

1.3 - (0.099 kN/m + 2.25 kN/m) - (2 m)^ 1.3 - 1.6 kN/m - (2 m)^ 

~ 8 8 

1.5 - 2.0kN ■ (2m)^ 

+ — = 4.1 kNm 

8 

1.3 (gp + gc) I \.3qfin I \.5qr I 

Vd = 1 1 

2 2 2 

1 .3 ■ ( 0.099 kN/m + 2.25-TcN/m ) ■ 2 m 1.3 - 1.6 kN/m - 2 m 1.5-2.0kN-2m 



+ + 



= 8.1kN 
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♦ ♦ t < 



1 



i-LLLi J 



JLi 



gp + Sc 



LLi 



MM 



2.0 m 



2.0 m 



2.0 m 



I I 



1L 



2.0 m 



Fig. 9.16 Systeme statique de la dalle au stade definitif. 



Securite structurale 



Stade de construction 

- Choix de la tole: Cofrastra 40/0.75, SE 320 G, resistances en section 



M + = 2.58 kNm 



Mu = 3.14 kNm 

Ru (lappui = 135 mm) 



= 38,0 kN 



valeurs (calculees) donnees par le fabricant 
(lappui = 2 c du profile IPE 270) 



Verifications: 



a 



u 



M- < 
a 



Rd ^ 



YRp 

7Rp 
YRp 



1.81 kNm <^:^^ = 2.34 kNm 

1.1 

3.14 kNm 

2.31 kNm < = 2.85 kNm 

1.1 

^ ^ 38.0 kN 

12.25 kN < = 34.5 kN 

1.1 



M 



d ^ Rd 



2.31 12.25 , , 
+ = 1.16 < 1.25 



MulYRp Ru/YRp 3.14/1.1 38.0/1.1 
Stade definitif 

- Resistance a la flexion de la dalle mixte: 



- fyp Ap 



f 
V 



dp - 



pi 



- fyp A 



J 



h 



Zn - 



pi 



V 



OK 



OK 



OK 



OK 



fyp = 320N/mm2, Ap = 1200 mm 2 , Zp = 15.3 mm 



pi 



fyp ^p 

fc b 



320 N/mm2 • 1200 mm ^ 
16N/mm2 ■ 1000 mm 



= 24 mm 



M+ = 320N/mm2 nOOmm^ . 100 mm - 15.3 mm - 

pi ^ 

= 27.9 • 10^ Nmm = 27,9 kNm 
Cisaillement vertical 



24 mm^ 
2 J 



^ Rv ~ ^c^O (pour une nervure) 
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avec 

Tc = 0.9N/mm2 

dp = h-Zp = 100 mm - 15.3 mm = 84.7 mm 
Z?0 = 150 mm -47.5 mm = 102.5 mm 

Pour une nervure: Vrv = 0.9 N / mm 2 • 102.5 mm ■ 84.7 mm = 7814 N 



M u J „ ^. 1000 mm ^ 
Nombre de nervures par metre : « = = 6.667 

150 mm 

Pour une largeurde 1 m: V/?y = 6.667 • 7.814 kN = 52.1 kN 



- Cisaillement longitudinal 



Vri = 0.9 b dp 



A 



m 



V 



b /v 



+ k 



J 



avec 



m = 149 N/mm2; k = 0.131 N/mm^; I = - = 

V A 



I 2000 mm 



= 500 mm 



Vp, = 0.9 ■ 1000 mm • 84.7 mm 149 N/mm^ • — ^ 

V 1000 mm • 500 mm 

= 37.2 • 10^ N = 37.2 kN 



1200 mm^ n ioi m/ 2^ 

+ 0.131 N/mm"^ 



- Verifications 

M + 

yRp 

VRv 
jRc 

Vri 
YRp 



Vd < 



, _ 27.9 kNm 

=^ 4.1 kNm < — ■■ = 25.4 kNm 

1.1 

52 1 kN 
8.1 kN < = 43.4 kN 

1.2 

37 2 kN 

8.1 kN < — = 33.8 kN 

1.1 



OK 



OK 



OK 



Aptitude au service 

• Stade de construction 
- Calcul des fleches : 

Les coefficients numeriques des formules de calcul des fleches sont tires des tables SZS C 4.1. 
Le systeme statique determinant pour le calcul de la fleche est donne a la figure 9.17. 





t 




i 

1 

■ \ M ^ 


1 

1 

' i ' 




' t ' 


















































I 






1 


f 1 



















M M M t M M ♦ M M M t M ♦ M M ♦ t M i i M i U M ♦ M M M M ♦ 

-C 21 21 ^ 2l 



Fig. 9.17 Systeme statique determinant pour le calcul de la fleche due au poids propre. 



Folds propre 



lef = 0.207 • 10^ mm^/m (valeur donnee par le fabricant) 
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_ , (2mr • (0.099 + 2.25) • 10^ N/m _ ^ ^ 

W p — jU. 1 7 — D,J 

0.207 • 10^ mm'^ 



mm 



Effet de mare : 

II est necessaire de tenir compte du poids du surplus de beton si : 

. 2000 mm o p. . . , ^ , 

Wo > = — ^-rz — = 8.0mm < 20 mm , ce qui n est pas le cas, 



^'250 
- Verification: 



250 



Wg = 5.5 mm < w//^ = 



180 



2000 mm 
180 



= 11.1 mm < 20 mm 



OK 



Stade definitif 

- Verification des fleches: 

Cette verification est effectuee a titre indicatif, car selon I'Eurocode 2, la verification des fleches 
n'est pas necessaire lorsque I'elancement de la dalle l/dp ne depasse pas 32 (dans notre cas, l/dp 
=^ 2000 mm / 84.7 mm = 23.6 < 32). 

Inertie de la dalle mixte (choix: n= 15, armature negligee: = 0) 
Section homogene 



+ be hp dp + n Ap dp 



b hr + be hp + n A 



(60 mm) 1000 o 

1000 mm ^ — + — ^ ■ 102.5 mm • 40 mm • 84.7 mm + 15 • 1200 mm^ • 84.7 mm 

2 150 



1000 mm • 60 mm + 



1000 
150 



• 102.5 mm • 40 mm + 15 • 1200 mm^ 



= 53.5 mm 



hh = 



b hr b hr r 



12 n 



+ 



n \ h 2J 



hc^^ be h^p ^ be hp f ^ ^ 



+ 



12 n 



+ 



n V 



hh = 



p p 

1000 mm • (60 mm)^ 1000 mm • 60 mm ( ^ 60 mm^2 

^ ' + — ■ 53.5 mm- - 



12 'IS 15 
1000 .... 1000 



2 J 



+ 



150 



102.5 mm • (40 mm)^ 



+ 



150 



• 102.5 mm • 40 mm 



V 



12 15 15 
100 mm -53.5 mm - ^^-|^J + 1200 mm^ . 84.7 mm - 53.5 mm)^ 



+ 0.259 ■ 10^ mm'^ = 6.36 ■ 10^ mm'^ 



Section fissuree 



n Ap 



Xf = 



V 



1 + 



2b d 



>i A 



- 1 



J 



15 • 1200 mm 2 
1000 mm 



2 • 1000 mm • 84.7 mm 



1 + 



15 • 1200 mm 2 



- 1 



= 40. 1 mm 
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b X 



Ibf = 



f 



3 n 



+ Ap [dp - xfj + I 



1000 mm ■ (40.1 mm)-^ 

^ — + 1200 mm 2 

3 • 15 

4.08 • 106 mm4 



(84.7 mm - 40.1 mm)^ + 0.259 • 10^ mm"* 



D'ou: 

Ibh + Ibf (6.36 + 4.08) . 4 . 

^bfn = - ' -10^ mm^ = 5.22 • 10^ mm 

Calcul des fleches 
Finitions (fig. 9.18(a)): 



^"^[qfin ) = 30.1 

^ bm 

Charge utile (fig. 9.18(b)) 



1.6 • 10^ N/m • (2 m)^ 

30.1 ' = 0.1 mm 

5.22 • 10^ mm4 



"^^[qser, court ) = 46.1 



qser. court l"^ , 1 .5 ■ 10 3 N/m - (2 m )^ 

— = 46.1 • — : = 0.2 mm 



^[qiserjong ) = 46.1 



J bm 

q serjong 



lb 



5.22 • 10 6 mm 4 

/4 0.5 • 10 3 N/m ■ (2 m)"^ 
— = 46.1 z — ^ . ^ = 0.1 mm 



m 



5.22 • 106 mm4 



Verifications 

W4 = wyqser,court 



) = 0.2 mm < wiim = 



I 2 000 mm 



350 



350 



= 5.7 mm 



"^max - ^'^[(Ifin +<1 serjong 



= 0.1 mm + 0.1 mm — 0.2 mm < wn^ = 



I 2 000 mm 



300 



300 



= 6.7 mm 



OK 



OK 



ffl 



rnni 



IT 



2.0 m 



2.0 m 



2.0 m 



2.0 m 



(a) 







1 


i; 





lIUllllll 



3r 



1L 



2.0 m 



2.0 m 



2.0 m 



2.0 m 



(b) 



Fig. 9.18 Systemes statiques determinai^its pour le calcul des fleches dues aux finitions et a la charge utile. 



Verification de la fissuration 
Dalle non etayee — 



p = > 0.2% 



b he 

Ac > 0.2% • 1000 mm • 60 mm ^ 120 mm^ 



Nous choisissons un treiUis de s>iock ARTEC plus de type K 126 {A^ =126 mm-^) 
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10 Sommiers et solives 



Batiments de TEPFL, Ecublens (VD) 

Poutres des planchers des batiments «Centre Midi». Les sommiers composes a ame pleine compor- 
tent des ouvertures dans Fame, renforcees par des raidisseurs, et les solives sont des poutres alveo- 
lees; cette conception permet le passage des conduites techniques dans la hauteur de la poutraison. 
Maitre de Touvrage : Office des constructions federales / Conseil des Ecoles polytechniques federales 
Architecte : Zweifel + Strickler + Associes, Lausanne 
Ingenieur : Matter Ingenieurs SA, Lausanne 
Annee de mise en service : 1986 
Photo Michel Crisinel ICOM-EPFL 



SOMMIERS ET SOLIVES 



335 



10.1 Introduction 

Les sommiers et solives sont les elements porteurs principaux constituant I'ossature horizontale (la 
poutraison) des planchers de batiment dont nous avons aborde la conception au chapitre 4. Leur fonc- 
tion principale est de transmettre aux poteaux les actions agissant sur la dalle. lis peuvent egalement etre 
charges de transmettre les forces horizontales dues au vent ou aux seismes au systeme de stabilisation 
(contreventements ou noyau central). Ce chapitre traite le cas des poutres de plancher constitutes de 
profiles lamines ou de profils composes a ame pleine ou evidee, resistant seuls ou en association avec le 
beton aux soUicitations exterieures. Le cas des poutres a treillis est considere au chapitre 12 concemant 
les elements de cadre. 

Le dimensionnement des profiles lamines et des profils composes a ame pleine ainsi que de leurs assem- 
blages est base sur les notions et methodes exposees au chapitre 5 « Elements flechis» et au chapitre 9 
«Assemblages» du TGC volume 10. Dans le present volume, la section 10.2 presente les details d'assem- 
blage typiques des poutres entre elles ou aux poteaux du batiment ainsi que les schemas symbolisant les 
conditions d'appui des elements assembles. La section 10.3 traite le dimensionnement des poutres metalli- 
ques en profiles lamines et composees a ame pleine, alors que la section 10.4 concerne plus particuliere- 
ment les poutres comportant des ouvertures dans les ames, cas frequent dans les poutres de batiment. La 
secfion 10.5 est consacree au dimensionnement des poutres mixtes acier-beton, element porteur tres cou- 
rant dans les batiments a ossature metallique. Enfin la section 10.6 traite des vibrations des planchers de 
batiment. Dans chacune de ces sections, on rappelle les fonctions porteuses de ces elements, les charges et 
acdons qui les soUicitent, les resistances en section et le calcul des efforts interieurs, avant de proceder aux 
verifications habituelles de la securite structurale et de 1' aptitude au service. La section 10.7 rassemble 
quelques exemples numeriques de dimensionnement de poutres metalliques et mixtes. 



10.2 Assemblages 

Dans les planchers de batiment, le principal detail de construction a resoudre est I'intersection des 
poutres entre elles ou avec les poteaux. Selon le mode de transmission des efforts choisi, on distingue les 
poutres articulees et les poutres encastrees. Le systeme statique de la poutre a dimensionner comprend 
done la modelisation de sa geometric ainsi que les schemas des conditions d'appui propres aux assem- 
blages de la poutre. 

10.2.1 Assemblages articules 
Assemblages solive-sommier 

Ces assemblages ne transmettent en principe qu'un effort tranchant. En general, la transmission 
s'effectue uniquement par I'intermediaire des ames des profiles a assembler. La figure 10. 1 donne quel- 
ques types courants de liaisons articulees dans les planchers (voir aussi fig. 4.41). 

Si les poutres secondaires (solives) sont posees en appui simple sur les poutres principales (som- 
miers), la transmission de I'effort a lieu par contact; il suffit de prevoir une attache pour eviter le depla- 
cement des pieces assemblies (fig. 10.2(a)). Si les ailes superieures des solives et des sommiers sont au 
meme niveau, il est necessaire d'echancrer les solives (fig. 10.2(b) et (c)) ou de prevoir des raidisseurs 
entre les ailes du sommier (fig. 10.2(d)). 
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^solive 



Assemblage par raidisseur et couvre-joint 

Fig. 10.1 Types courants d' assemblages solive-sommier articules. 



Avec une plaque frontale (fig. 10.2(b)), la transmission des efforts s'effectue de fa^on directe sans 
excentricite. Avec des cornieres (fig. 10.2(c)), il existe une excentricite e de la reaction d'appui par rap- 
port a I'axe des boulons sur Tame de la solive dont il faut tenir compte dans le dimensionnement des 
boulons et des elements d'assemblage. 

En cas d'assemblage a I'aide de couvre -joints (ou eclisses) et raidisseurs (fig. 10.2(d)), on cree aussi 
une excentricite e\ de la reaction par rapport a la rotule dont il faut tenir compte dans le dimensionne- 
ment de I'assemblage. Si I'assemblage est unilateral, il faut egalement prendre en compte les efforts 
crees par I'excentricite €2 tels que flexion de la plaque, torsion du sommier, etc. La figure 10.2 donne la 
position de I'articulation schematisant les conditions d'appui a adopter pour le dimensionnement de ces 
differents types d'assemblage selon les methodes donnees dans leTGC volume 10 (sect. 9.3). 
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eclisse 



solive 



(a) 




sommier 




(b) 




plaque soudee 



solive 
6chancr6e 



corniere 




(c) 




couvre-joint 







V" 




4- 





raidisseur 



(d) 




4> 



assemblage 
bilateral 



assemblage 
unilateral 



Fig. 10.2 Assemblages solive-sommier articules et schema des conditions d'appui. 



Assemblages poutre-poteau 

Les conditions d'appui propres a ces assemblages peuvent etre schematisees comme celles des 
assemblages solive-sommier, puisque ces assemblages sont soUicites par un effort tranchant seulement. 
En general, la transmission s'effectue entre Tame de la poutre et I'aile du poteau (fig. 10.3(a)) ou entre 
I'ame de la poutre et Tame du poteau (fig. 10.3(b)). Si la poutre est posee sur le poteau, la transmission 




Fig. 10.3 Assemblages poutre-poteau articules et schemas des conditions d'appui. 
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de r effort a lieu par contact; il suffit a nouveau de pre voir une attache pour eviter le deplacement des 
pieces assemblees et d'eventuels raidisseurs selon rimportance des efforts (fig. 10.3(c) et (d)). La figure 
10.3 donne egalement la position des articulations schematisant les conditions d'appui a adopter pour le 
dimensionnement de ces assemblages (TGC vol. 10, sect. 9.3). 



10.2.2 Assemblages rigides 
Assemblages solive-sommier 

Pour de tels assemblages, il faut assurer la transmission des moments de flexion et des efforts tran- 
chants, autrement dit la continuite de la solive ou son encastrement total ou partiel dans le sommier. II 
faut parfois assurer simultanement la transmission d'un effort normal. Si les solives sont posees sur les 
sommiers, le moment de flexion reste dans la solive et le sommier constitue un appui fixe charge de 
reprendre la reaction. II suffit a nouveau de prevoir une attache pour eviter le deplacement des pieces 
assemblees et d'eventuels raidisseurs selon T importance des efforts (fig. 10.4(a)). 

Si les ailes des solives et des sommiers sont au meme niveau, il est necessaire d'echancrer les solives 
et de prevoir des goussets soudes sur Tame et des couvre -joints d'aile (fig. 10.4(b)). II faut noter que 
I'assemblage de la figure 10.4(c) ne permet pas la transmission de rentier du moment plastique de la 
solive (encastrement partiel). La figure 10.4 donne la position presumee de T appui et le schema a adop- 
ter pour le dimensionnement de ces assemblages selon les methodes donnees dans le TGC volume 10 
(sect. 9.4). 




Fig. 10.4 Assemblages solive-sommier rigides et schema des conditions d'appui. 



Assemblages poutre-poteau 

Les assemblages poutre-poteau sont con^us comme rigides lorsqu'on veut beneficier des economies 
realisees grace a un calcul plastique de la structure porteuse ou quand Tefi'et cadre de cette derniere est 
requis pour resister aux charges horizontales (vent, seisme). Leur modehsation depend de la conception 
choisie. La figure 10.5 donne les schemas des conditions d'appui a adopter pour le dimensionnement de 
ces assemblages (TGC vol. 10, sect. 9.4 et 9.5). 
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Fig. 10.5 Assemblages poutre-poteau rigides et schemas des conditions d'appui. 



Les differentes possibilites de realiser des assemblages poutre-poteau rigides ou semi-rigides sont 
les suivantes: 

• Fig. 10.5(a). Noeud rigide obtenu par soudage complet de la poutre et du poteau, ce qui ne peut 
s'executer qu'en atelier. Un joint de montage boulonne sera alors prevu dans la travee de la poutre. 

• Fig. 10.5(b). Noeud rigide ou semi-rigide realise par boulonnage des poutres avec plaques fronta- 
les debordantes ou affleurantes, respectivement, sur poteau continu. 

• Fig. 10.5(c). Assemblage des poutres sur poteau continu par cornieres d'ailes et d'ame ou profils 
en te (types d'assemblage peu courants en Suisse, mais qu'on rencontre ailleurs). 

• Fig. 10.5(d). Noeud rigide en cas de poutre continue, avec possibility de realiser un changement 
de section du poteau a Taide, le cas echeant, de raidisseurs sondes obliquement. 

10.3 Poutres en profiles lamines et poutres composees a ame pleine 

10.3.1 Actions et situations de risque 

Les actions auxquelles les poutres d'un plancher de batiment sont soumises sont les suivantes: 

• poids propre de la poutraison ga, 

• poids de la dalle (en beton ou mixte tole profilee - beton g^), 

• poids des elements non porteurs (faux-plafonds, installations techniques, isolation, chape, revete- 
ments, cloisons, etc.) qfi^, 

• charge utile q, 

• efforts horizontaux eventuels (vent, seisme). 

L' analyse des differentes situations de risque permet de determiner la valeur de dimensionnement de la 
soUicitation. Pour les poutres de batiment, la charge preponderante a considerer est en general la charge utile. 

10.3.2 Systeme statique et calcul des efforts interieurs 

Le systeme statique d'une poutre de plancher est fonction du type d'assemblage d'extremite, a savoir arti- 
cule ou encastre (sect. 10.2). Les solives sont en general des poutres biarticulees reposant entre les sommiers 
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et recevant les charges veiticales du plancher (fig. 10.6(a)). Leur systeme statique est la poutre simple sou- 
mise a une charge uniformement repartie ou eventuellement concentree. Si 1' assemblage est encastre (parfai- 
tement rigide), le systeme statique est la poutre continue (fig. 10.6(b)). II en est forcement de meme si la 
solive repose sur les sommiers. Les actions agissant sur la dalle de fa^on uniformement repartie (poids pro- 
pre, charge utile) ou lineaire (par exemple un mur ou une cloison) sont apphquees au systeme statique de la 
solive consideree sous forme de charge lineique (kN/m) ou ponctuelle (kN), respective men t. 

En ce qui conceme les sommiers, le systeme statique pent egalement etre la poutre simple ou la pou- 
tre continue sur poteau. Ces poutres sont soumises aux reactions d'appui des solives (charges ponctuel- 
les) ainsi qu'aux charges directes du plancher (charge lineique). Pour simplifier le calcul statique, on 
pent admettre, si les sommiers reprennent les reactions ponctuelles de trois solives ou plus par travee, 
que ces reactions peuvent etre remplacees par une charge uniformement repartie. 

La figure 10.6 donne deux exemples de diagrammes des moments M et des efforts tranchants V resul- 
tant d'un calcul elastique des efforts interieurs avec les systemes statiques consideres (poutre simple et 
poutre continue) soumis a une charge repartie (par exemple une charge permanente g ou variable q). 




(a) Poutre simple (b) Poutre continue 

Fig. 10.6 Diagrammes des efforts interieurs d'une solive. 



10.3.3 Effet de la semi-rigidite des assemblages 

En raison des details de construction adoptes, un assemblage considere comme une articulation 
(fig. 10.2) a toujours une rigidite faible mais non nulle; il est done capable de reprendre un certain moment 
de flexion. De meme, un assemblage considere comme un encastrement (fig. 10.4) n'a jamais une rigidite 
infinie et necessite une faible rotation pour atteindre sa resistance ultime a la flexion. Done en realite un 
assemblage presume articule n'est pas une rotule parfaite, parce que presentant une certaine rigidite a la rota- 
tion, et un assemblage presume encastre ne Test pas parfaitement, parce qu'autorisant pour ainsi dire tou- 
jours une certaine rotation relative entre les axes des poutres et poteaux assembles. De tels assemblages sont 
dits semi-rigides ou partiellement resistants, Leur comportement (voir TGC vol. 10, fig. 9.2) se situe entre 
articule et rigide et peut aflfecter, de maniere sensible, la repartition des efforts interieurs dans la structure. 
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Pour bien comprendre la methodologie de la prise en compte de cette semi-continuite, reprenons le 
cas de la poutre de la figure 10.6 soumise a une charge uniformement repartie q. Si la poutre est articulee 
a ses extremites (fig. 10.6(a)), le systeme statique est une poutre sur deux appuis simples. Si, au 
contraire, elle est rigidement assemblee a ses extremites (fig. 10.6(b)), elle se comporte comme une 
poutre bi-encastree. Si nous considerons maintenant I'eflFet d'une semi-continuite aux extremites 
(fig. 10.7), la deformee (rotations 0, fleches w) et le diagramme des moments ( M^ax ^ ^max ) ^^^^ 
changer pour se situer entre les deux cas extremes decrits. Nous obtenons alors une meilleure repartition 
entre les moments positif en travee et negatif sur appui. 



m 
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max 
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0 <M 
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Fig. 10.7 Solive semi-continue. 



Pour visualiser I'influence du comportement de I'assemblage, nous utilisons la methode elastique de 
la droite de fonctionnement (ou beam-line) en reportant dans un diagramme les rotations sur appui en 
abscisse et les moments sur appui en ordonnee (fig. 10.8). Les cas articule et encastre fournissent deux 
bornes situees sur les axes du diagramme. Comme nous supposons que le materiau a un comportement 
elasfique lineaire, la droite qui relie ces bornes represente I'ensemble des equilibres possibles de la 
poutre. 




2AEI 

Fig. 10.8 Methode de la droite de fonctionnement ou beam-line. 
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Si, sur ce meme diagramme, nous reportons la courbe representative du comportement elastique de 
r assemblage, son intersection avec la droite precitee fournit Tetat d'equilibre de la poutre en fonction du 
type d' assemblage a ses extremites, soit le moment de flexion et la rotation sur appui. En y reportant ega- 
lement les courbes caracteristiques des assemblages des poutres de la figure 10.6, nous pouvons juger de 
rinfluence du type d'assemblage sur la repartition des moments et sur les rotations d'extremite. En parti- 
culier, la prise en compte de la semi-rigidite de Tassemblage d'extremite d'une poutre conduit a: 

• une connaissance plus realiste du comportement global de la structure; 

• une repartition plus favorable entre moment de flexion positif en travee et moment de flexion 
negatif sur appui, permettant ainsi une meilleure utilisation du materiau (securite structurale). 

Par rapport a Tassemblage articule, Tassemblage semi-rigide presente en outre les avantages 
suivants : 

• une diminution des fleches en travee et des rotations sur appui (aptitude au service); 

• une longueur de flambage reduite du poteau sur lequel la poutre est fixee (securite structurale); 

et, par rapport a 1' assemblage encastre: 

• la possibility de simplifier les details de construction et de diminuer ainsi tres sensiblement le 
cout de realisation des assemblages. 

10.3.4 Introduction des forces concentrees 

Lorsqu'une poutre (en general un sommier) s'appuie sur un poteau muni d'une plaque de tete, ou 
supporte un poteau muni d'une plaque de base (fig. 10.9), la force est transmise a Tame au travers de 
Faile, La plaque de tete du poteau ainsi que Taile du profile repartissent cette force sur une certaine lon- 
gueur d'ame lefoix elle produit des contraintes verticales de compression importantes. Si ces contraintes 




coupe A-A 



Fig. 10.9 Introduction des forces concentrees. 
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sont trop grandes, elles peuvent provoquer le voilement ou Tenfoncement de Tame (ou plissage de 
Fame, en anglais web crippling), Ce phenomene peut etre evite par des raidisseurs afin d'introduire et 
de transferer la force concentree d'un element a I'autre. 

Introduction des forces sans I'aide de raidisseurs 

Pour des raisons d'economie, on essaie, dans la mesure du possible, de realiser ces introductions de 
forces sans I'aide de raidisseurs. A I'etat ultime, il faut determiner la force concentree maximale que le 
profile peut absorber a I'aide de criteres de resistance {ecrasement de Tame avec plastification de I'aile) 
et de stabilite {enfoncement par flambage de Taile et voilement de I'ame). Si la force concentree ou la 
reaction d'appui ne satisfont pas la verification de la securite structurale, il faut apporter I'une ou Tautre 
correction suivante: 

• augmenter la longueur d'introduction /q a Taide d'une plaque intermediaire, 

• disposer des raidisseurs pour renforcer Tame. 

La norme SIA 161 donne une methode permettant de verifier I'introduction des forces concentrees 
en cas de construction sans raidisseur. Nous la reproduisons ci-dessous. 

Dans le cas ecrasement avec plastification, on admet que les contraintes verticales de compression 
se diffusent a travers I'aile (fig. 10.9) suivant une pente de 1 : a, avec: 



a = ao 4'-^ < 1.25 aQ (10.1) 

■\i5 t\ 

c\ : demi-largeur de I'aile du profile sans raidisseur 
t\ : epaisseur de I'aile du profile sans raidisseur 

Le coefficient ao tient compte de la diffusion a travers les conges de laminage. La norme SIA 161 
donne pour ao une valeur de 6 pour les profiles lamines de type europeen. 
La force ultime qu'il est possible de transferer par plastification vaut done: 

FR = Fpl=fylefdl (10.2) 

l^f : longueur d' introduction (/^/= /q + 2 a ti) 
d\ : epaisseur de I'ame du profile sans raidisseur 

L' epaisseur de la plaque de tete du poteau doit etre choisie telle que toute sa largeur Ip participe a 
rintroduction de la force (par exemple tp > tj, t2 etant I'epaisseur de I'aile du poteau). 

Dans le cas enfoncement par instabilite, toute rotation de I'aile ou deplacement lateral de la poutre 
aux points d'introduction des forces concentrees doit etre empechee, par exemple au moyen d'appuis 
lateraux tels que dalles ou contreventements horizontaux. La force ultime qu'il est possible de transferer 
sans raidisseur est tireed'etudesexperimentales. La norme SIA 161 (fig. 10.10) donne les equations sui- 
vantes permettant de trouver la force ultime en cas de sollicitation d'un seul cote (force reprise par 
cisaillement) ou des deux cotes du profile (force transmise directement a travers I'ame): 
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Force agissant d'un seul cote: F/^ = 0.5 f 



t 



y 



- P\ P2 P3 Pa 



(10.3) 



Forces agissant des deux cotes: = 3 d'^ f 



E t 



y 



\ fy b 



7 fil P3 P4 



(10.4) 



Les coefficients P tiennent compte de differentes influences sur la resistance ultime telles que: 



I'elancement de I'aile - : 
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b 

l elancement de I'ame - : 
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la longueur d' application Iq: 
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la contrainte de flexion d'ensemble cr;cj: j34 = 1.5 - 
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< 1.0 



(10.5) 



(10.6) 



(10.7) 



(10.8) 



fy lYR 

Si le point d'application de la force concentree ou de la reaction du poteau se trouve a I'extremite de 
la poutre en profile lamine, la resistance ultime donnee par les equations (10.2), (10.3) ou (10.4) est 
reduite de moitie. A partir d'une distance bl2 de cette extremite, on peut admettre la valeur entiere de 
Fr. Pour les positions intermediaires, on peut interpoler lineairement entre ces deux valeurs. 
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(b) Sur deux cotes 
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Fig. 10.10 Forces concentrees agissant sur un profile sans raidisseurs (dre de la norme SIA 161). 



Resistance ultime des raidisseurs 

Si des raidisseurs sont necessaires aux points d' introduction des forces concentrees (fig. 10.1 1(a)) ou 
des reactions d'appui, ils doivent etre dimensionnes de fagon a introduire la force dans le profile et resis- 
ter au flambage. Les raidisseurs sont normalement disposes de chaque cote de Fame et couvrent une lar- 
geur legerement inferieure a la largeur du profile afin de garantir de bonnes conditions de soudage. lis 
sont sondes a Faile et a Fame a Taide de cordons d'angle. Pour les sollicitations en fatigue, on choisit 
des soudures a penetration complete, notamment pour la soudure raidisseur-aile (chap. 15). La force est 
transmise de Faile aux raidisseurs par compression, puis des raidisseurs a Fame par cisaillement et par 
les cordons de soudure. II n'est pas necessaire de relier les raidisseurs a Faile non chaigee, ce qui est 
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Fig. 10.11 Raidisseurs pour forces concentrees. 



favorable du point de vue de la fabrication (pas d'ajustage du aux tolerances de laminage du profile) et 
de la fatigue (pas d'entaille dans I'aile). 

La resistance ultime d'un raidisseur est donnee par les relations suivantes, en suivant le chemine- 
ment des forces (fig. 10.11): 

• compression: Fji = fy c'y ty (10.9) 

• cisaillement: Fr = Ty /p t^^ (10.10) 

• cordons de soudure, section de gorge: F/^ = 0.5 /^^ a /p (10.11) 

section de contact: F = OJ fy s (10.12) 

La verification au flambage doit egalement etre effectuee: une paire de raidisseurs (avec participa- 
tion de Tame) se comporte comme un poteau soumis a un effort normal de compression. La section du 
poteau est composee de I'aire des deux raidisseurs ainsi que d'une aire de Tame admise egale a 25 J en 
travee et 12 J a I'extremite du profile (fig. 10.1 1(b)). On admet que la longueur de flambage du poteau 
ainsi constitue est egale a 0.75 

Le dimensionnement des raidisseurs transversaux et longitudinaux destines a ameliorer la resistance 
au cisaillement et au voilement des ames de poutres a ame pleine est donne dans le TGC volume 10 
(chap. 12) et dans le TGC volume 12. 



10.3.5 Verification de la securite structurale 

La verification de la securite structurale d'une poutre en profile lamine consiste a montrer que dans 
chaque section determinante (milieu de travee, appui, section avec charge concentree, etc.), les efforts 
interieurs dus aux charges majorees selon la situation de risque consideree restent inferieurs a la resis- 
tance ultime de la section divisee par le facteur de resistance y^. II faut egalement eviter que la mine ne 
se produise par voilement ou deversement. 
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Rappelons que selon la norme SI A 161, il existe differentes methodes de calcul pour la verification 
de la securite structurale en fonction du type de determination des efforts interieurs et de la resistance en 
section (voirTGC vol. 10, sect. 2.6): 

• la methode plastique-plastique (PP), 

• la methode elastique-plastique (EP), 

• la methode elastique-elastique (EE), 

• la methode elastique-elastique reduit (EER). 

En regie generale, on utilise les methodes PP ou EP pour les profiles lamines et les methodes EP, EE, 
voire EER pour les poutres composees a ame pleine. La formule generale de verification de la securite 
structurale est la suivante : 

Sd<Rd (10.13) 
Sd : valeur de dimensionnement de la sollicitation (Mj, V^, A^^) 

Rd : valeur de dimensionnement de la resistance ultime (par ex. = R/Yr selon la norme 
SIA 161) 

Examinons successivement les trois modes de ruine que sont I'epuisement de la resistance en sec- 
tion, le voilement et le deversement. 



Resistance en section 

Les resistances ultimes d'une section metallique en double te a un moment de flexion (M/j), a un 
effort tranchant (Vr), a un effort normal (Nr), a un moment de torsion (7/^), et a une interaction d'efforts 
sont donnees dans le TGC volume 10 (chap. 4), auquel nous renvoyons le lecteur. 



Voilement 

Dans la plupart des cas pratiques, les efforts interieurs sont determines a Taide d'un calcul statique 
elastique et la resistance ultime des sections a I'aide d'un calcul plastique. La methode appliquee est 
done la methode elastique-plastique (EP). Les sections de la poutre doivent etre capables de se plastifier 
totalement, ce qui signifie qu'un voilement local premature ne se produit pas lorsque les elements de la 
section sont soumis a une contrainte de compression egale a fy Les dimensions des sections doivent 
done satisfaire a des conditions d'elancement\ pour une section bisymetrique, la norme SIA 161 donne 
par exemple les conditions suivantes: 

c 1 E 

aile comprimee - < 0.45 \ — (10.14) 

t \fy 

ameflechie - < 3.0 (10.15) 

d i fy 

Les valeurs numeriques sont donnees au tableau 10.12 pour les differents aciers de construction et 
pour trois methodes de calcul. On remarque que les conditions d'elancement sont plus severes si la pou- 
tre est calculee selon la methode plastique-plastique (PP), car la section doit etre capable non seulement 
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de se plastifier, mais aussi de subir une rotation plastique suffisante pour permettre au systeme de deve- 
nir un mecanisme. Les elancements limites des ames de sections bisymetriques donnes au tableau 10.12 
sont valables en cas de flexion pure, sans effort normal. 



Tableau 10.12 Elancements limites pour une section bisymetrique sollicitee en flexion pure. 
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Deversement 

Les methodes de calcul usuelles mentionnees ci-dessus (EP ou PP) sont applicables pour autant que 
la stabilite d'ensemble de la poutre soit garantie. Cela revient a dire que les sections doivent etre capa- 
bles de se plastifier totalement avant que la poutre ne deverse. Le deversement pent etre evite si I'aile 
comprimee est maintenue lateralement, c'est-a-dire si les supports lateraux sont suflisanmient rappro- 
ches pour s'opposer au deplacement lateral de la poutre. La distance entre supports lateraux (ou lon- 
gueur de deversement) doit done rester inferieure a une longueur critique au-dela de laquelle la poutre 
deverse. Cette longueur critique /^^ depend de la forme du diagramme des moments qui sollicitent le 
tron9on considere (tab. 10.13). Si ce dernier est soumis a deux moments d'extremite positifs, toute I'aile 
superieure est comprimee et le tron9on subit une courbure simple. C'est le cas le plus critique pour le 
deversement, le gradient du moment de flexion entre les deux supports lateraux etant nul. 

Si les deux moments de flexion sont de sens contraire, ils produisent une courbure double du tron9on 
et I'aile comprimee devient tendue des le point d'inflexion. Dans ce cas, le gradient du moment de flexion 
est maximal et la resistance au deversement du tron9on est plus grande que dans le cas precedent. 



Tableau 10.13 Rapport entre Icr et pour differentes valeurs de i//. 
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Le parametre y/ qui tient compte du gradient du moment est le suivant : 

M , 

W = — (10.16) 

a, max 

II est compris entre 1.0 et -1.0. Si les deux moments sont de meme signe, y/ est positif, la valeur 
maximale 1.0 correspondant au gradient nul. Si les deux moments sont de signes opposes, la valeur 
maximale -1.0 correspond au gradient maximal. Si la longueur du trongon //) est inferieure ou egale a 
Icr, le deversement est empeche et la resistance ultime a la flexion des sections est egale au moment 
plastique: 

Mr = Mpi = fyZy ^ (10.17) 

Par contre, si la distance entre appuis lateraux Id est superieure a l^r, la resistance ultime a la flexion 
Mr est limitee par le moment de deversement du trongon Mq, La norme SI A 161 donne une methode 
pour calculer ce moment M/j, de meme que le TGC volume 10 (chap. 1 1). II existe egalement des tables 
de dimensionnement (par ex. SZS C4.1) donnant la valeur de M/) pour les profiles lamines du com- 
merce de differentes nuances, en fonction de la longueur de deversement //) et de la repartition des 
moments de flexion. 

Mr = Mo = (JD Zy (10.18) 



Verifications 

En resume, les verifications de la securite structurale d'une poutre, a effectuer pour chaque situation 
de risque, sont les suivantes: 

Mr 

• Flexion: M^<— (10.19) 

YR 

Mr : resistance ultime a la flexion selon (10.17) ou (10.18) 

Vr 

• Cisaillement: Vd<— (10.20) 

YR 

fy 

Vr : resistance ultime au cisaillement ( V/^ = Vpi = — Aw) 

V3 

• Voilement: verifier que les conditions d'elancement (10.14) et (10.15) - ou celles du tableau 
10.12 - soient satisfaites. Le voilement n'est pas determinant pour les profiles lamines en double 
te en cas de calcul selon la methode EP. 

• Deversement: calculer la longueur critique de deversement Icr (tab. 10.13) et la comparer a la 
distance entre appuis lateraux //). Si Icr < Id^ il f^ut calculer le moment de deversement Mq 
(10.18). 



Force concentree ou reaction d'appui: 



Fr 

Fd<— (10,21) 
YR 
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Fd : valeur de dimensionnement de la force a transmettre 

Ff^ : force ultime qu'il est possible d'introduire (10.2) a (10.4) ou 

resistance ultime d'un raidisseur (10.9) a (10.12) 
7/^ : facteur de resistance 

10.3.6 Verification de Taptitude au service 

La verification de I'aptitude au service d'une poutre de plancher consiste a s'assurer que les deplace- 
ments, les rotations, les vibrations ou autres effets dynamiques ne sont pas genants pour les usagers ou 
pour le bon fonctionnement du plancher. La durabilite et L aspect doivent egalement etre pris en consi- 
deration dans cette verification. La condition generale qui regit cette verification par le calcul est la 
suivante: 

f{Sser) ^ flim (10.22) 

f(Sser) • valeur calculee avec la sollicitation de service S^er 

flim • valeur limite convenue dans le plan d'utilisation ou dans une norme (par ex. la norme 

SI A 160 ou les Eurocodes 1, 2 et 3) 

L' aptitude au service devant etre verifiee pour une utilisation convenue du batiment, les charges a 
considerer sont des charges de service, done non majorees par un facteur de charge. Sous I'effet de ces 
charges, les poutres metalliques se comportent elastiquement, ce qui permet d'appliquer les regies de la 
theorie lineaire de I'elasticite pour calculer fleches et frequences propres. 

Les deplacements et les vibrations sont les deux principaux criteres pour lesquels la relation (10.22) 
doit etre verifiee par le calcul. Nous traitons ici la verification des fleches des poutres metalliques en 
double te et nous aborderons les vibrations des planchers a la section 10.6. 

Les deplacements (fleches verticales) des poutres doivent etre suffisamment faibles pour: 

• ne pas gener les occupants ou I'utilisation du batiment, 

• ne pas endommager les elements non porteurs, 

• ne pas nuire au fonctionnement des equipements. 

et de plus, si le plafond est visible, 

• ne pas donner une impression d'insecurite a I'occupant, 

• ne pas creer un aspect inesthetique. 

Fleches limites 

Les normes donnent des valeurs indicatives des fleches limites w//^ pour les elements porteurs des 
batiments, en fonction de leur portee /. Ces limites s'appliquent aux fleches dues au poids propre de 
Tossature, au poids propre des elements non porteurs et aux charges utiles (fig. 10.14). 

• La fleche W2 due au poids propre, au poids des elements non porteurs et aux actions permanentes 
est presente des le stade de construction et pent etre compensee par une contrefleche w] (valeur 
negative) des poutres metalliques. 



CHARPENTES METALLIQUES 



• La fleche W3 due a une action variable de longue duree appliquee apres la pose d'equipements, 
doit etre limitee pour des raisons d' aptitude au fonctionnement. 

• La fleche W4 due a une action variable de courte duree doit etre limitee pour des raisons de 
confort (perceptibilite des mouvements par les usagers). 

• Enfin, la fleche totale wiqi due aux poids propres, aux actions permanentes et a une action varia- 
ble de courte ou de longue duree {wtot = vv] + W2 + vv3 ou W4) doit etre limitee pour des questions 
d'aspect. 



I I I I I I 1 iT"! I 1 I I I 1 I 1 i 




Contrefleche Poids propre, poids des elements non porteurs 

et actions permanentes 



^-'^ long i M U W M M U M M M n 



ser, court 














"T r 

f ♦ M 


1 1 1 


! 











w 



tot 



Action variable de longue duree 



Action variable de courte duree 



Fig. 10.14 Deformees d'une poutre flechie. 



La norme SIA 161 donne par exemple les valeurs indicatives suivantes des fleches pour les elements 
porteurs de batiment sans cloisons fragiles: 

• aspect, aptitude au fonctionnement: + W2 + VV4 < wum - — ^ (10.23) 

250 

• rigidite suffisante, confort: W4 < wn^yi = (10.24) 

Les contrefleches w\ des poutres metalliques en profile lamine, de portee / en mm, qu'il est pratique- 
ment possible de realiser, sont celles superieures a V0.025/ , mais d'au moins 10 mm. Par exemple, 
la contrefleche d'une solive de 5.0 m de portee doit etre d'au moins VO.025 • 5000 = 11 mm, soit 
//450. La contrefleche minimale qu'on pent donner a un sommier de 12.0 m de portee est de 
wi 70.025 • 12000 = 17 mm, soit environ //700. 

Dans certains cas, les valeurs limites de la fleche donnees en fonction de la portee ne sont pas suffi- 
santes ou trop severes. En effet, il est possible qu'une cloison interieure ou un element de facade ne 
puisse supporter une deformation superieure a une valeur dimensionnelle fixe (par exemple 20 mm). II 
est done preferable de connaitre les produits de second-oeuvre ou de se renseigner aupres des fabricants 
afin de fixer les valeurs limites correspondantes. 

II est aussi possible que la pente du plancher soit determinante lorsque des surfaces d'atelier suppor- 
tent des machines tres sensibles aux defauts d'horizontalite. En cas de toiture plate, les fleches doivent 
etre fortement limitees pour eviter I'accumulation de I'eau. Ce dernier probleme, qui devient alors un 
probleme de securite, pent etre resolu par des contrefleches ou des pentes, donnees a I'ossature, supe- 
rieures aux fleches dues aux charges. 



« 
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Calcul des fleches verticales 

Etant donne les grands elancements (portee / hauteur) des poutres mises en oeuvre dans le bati- 
ment, seules les fleches dues a la flexion sont considerees. En effet, les deformations dues a I'effort 
tranchant ne representent que 10 a 20% des deformations de flexion et sont par consequent negligea- 
bles. 

Les equations generales permettant de calculer la deformee des poutres sont developpees dans le 
TGC volume 2 (chap. 10). Le diagramme de la figure 10.15 permet de determiner la fleche maximale 
d'une travee chargee uniformement lorsque les moments de flexion sur appui sont connus. Deux appli- 
cations simples de ce diagramme donnent les valeurs bien connues suivantes: 

• En cas de poutre simple {Mj\ = Mb = 0), la fleche maximale a mi-travee vaut: 

^max - ~ (10.25) 

384 EI 




Fig. 10.15 Fleche maximale d'une travee de poutre continue, a inertie constante, chargee uniformement. 
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• En cas de poutre sur trois appuis (M/^ = 0, = 0.125 qfi), la fleche maximale en travee vaut: 

2.1 

"^max = (10.26) 

384 EI 

La fleche maximale d'une poutre simple soumise a deux moments d'extremite identiques 
{M/i^ = Mb = M), sans charge sur la travee, vaut: 

M /2 

Wmax = o ^. (10.27) 

o hi 

Les fleches des poutres a inertie variable, ainsi que les fleches dues a des charges concentrees, peu- 
vent etre facilement calculees a I'aide de tables, d'abaques ou de logiciels disponibles dans les aides de 
calcul statique habituels. 



Verification 

La verification de 1' aptitude au service relative aux deplacements s'effectue a I'aide de la relation 
suivante, qui constitue en fait une application de (10.22): 



w<wiim (10.28) 

10.4 Poutres avec ouvertures dans Fame 



Le passage des conduites techniques (eau, chauffage, ventilation, sanitaire, etc.) sous les dalles de 
batiment necessite souvent la creation d'ouvertures dans Tame des profiles. Un des moyens de resoudre 
ce probleme est d'utiliser les poutres ajourees ou alveolees (TGC vol. 10, sect. 5.6). Dans la plupart des 
cas cependant, il suffit de creer des ouvertures locales, rectangulaires ou circulaires, a I'endroit precis du 
passage des conduites (fig. 10.16). Ces ouvertures peuvent reduire les resistances au cisaillement et a la 
flexion des poutres. L'influence de I'ouverture depend de sa forme, de ses dimensions, de ses dimen- 
sions relatives par rapport aux dimensions de la poutre, de sa position dans la poutre par rapport aux 
appuis, de sa situation en hauteur par rapport a I'axe de la poutre, du rapport entre le moment de flexion 
et I'effort tranchant, etc. 

Nous donnons dans cette section les moyens de calculer les resistances ultimes au cisaillement et a la 
flexion de poutres sans raidisseurs transversaux intermediaires comportant des ouvertures, rectangulai- 




Fig. 10.16 Poutres comportant des ouvertures dans Tame. 
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res ou circulaires, non renforcees. Ces methodes de dimensionnement sont basees sur 1' annexe N de 
rEurocode 3, partie 1-1. Les limitations geometriques concernant 1' application des formules (10.31) a 
(10.43) sont les suivantes (notations voir fig. 10.16): 

hi +/z2> 0.25 
hi >0.16 h^\ /z2>0.16 h^ 

la> 0,5 h^ (10.29) 
Iq < 3.0 ho 
KQ > 2.0 d, mais rg > 15 mm 
^< 0.125 h^ 

Les poutres doivent etre munies d'un raidisseur transversal sur appui si I'elancement de I'ame 
depasse la valeur suivante: 



^ = 2.3 (10.30) 

d Klfy 



10.4.1 Resistance ultime au cisaillement 

La resistance ultime au cisaillement V^^^o ^st une valeur reduite de la resistance de la section sans 
ouverture (resistance plastique Vpi ou resistance tenant compte du voilement V5). 

Ouvertures rectangulaires 

La resistance ultime au cisaillement est la plus petite des deux valeurs suivantes: 



VRfi = min (Vpi^o, Vsfi) 



(10.31) 



resistance plastique 



avec 



voilement 



V3 

r 



h 



V 



w J 



ri = 0.75 



All + 

\2 



V 



Iq [hw - ho ) 



J 



Vb,0 = Vb 



1- 



hQ + 0.3 Iq 



h 



w 



(10.32) 



(10.33) 



(10.34) 



Vb ' 



aire de la section de Tame sans ouverture 

resistance ultime au cisaillement compte tenu du voilement de Tame sans ouverture 
(tableau 10.17), avec la valeur suivante ( dans le TGC vol. 10): 



= 0.346 



h 



w 



f 



y 



d \ E 



(10.35) 
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Tableau 10.17 Resistance ultime au cisaillement en fonction du coefficient d'elancement Aw • 



Coefficient 


Resistance ultime Vg 


Aw < 0.8 


A 

73 " 


0.8 < Aw< 1.2 


(0.86-0.36 lw)fy Aw 


Aw ^1.2 


0.52 

- J y 



Ouvertures circulaires 

La resistance ultime au cisaillement est la plus petite des deux valeurs suivantes: 



resistance plastique 



avec 



voilement 



Vpl^ 0 = 



73 



w 



1 - 



0.9 Do 



h 



1 



w j 



1 + T] 



r\ = 3.7 



V 



{hw - 0.9 Do ) +4 
~~bo [hy, - 0.9 Do ) 



J 



Vb,o = Vb 



1 - 



0.9 Do 



V 



h 



w J 



(10.36) 



(10.37) 



(10.38) 



10.4.2 Resistance ultime a la flexion 

La resistance ultime a la flexion d'une section comportant une ouverture dans I'ame est affectee par 
la reduction de la section de I'ame et par I'effort tranchant agissant simultanement au moment de 
flexion. Les ouvertures ne doivent pas etre placees dans les sections oii une rotule plastique est neces- 
saire pour la redistribution des moments de flexion. Si c'est le cas, le calcul plastique des efforts interi- 
eurs n'est pas autorise. La resistance ultime a la flexion est egalement une valeur reduite de la resistance 
ultime a la flexion Mr de la section sans ouverture. 



Ouvertures rectangulaires 



La resistance ultime a la flexion a I'axe de I'ouverture est donnee par la relation suivante (notations 
voir fig. 10.16): 

d{ho + 2 ef 

1 Ki K2 



Mr,Q = Mr 



12 / 



y 



(10.39) 



1 + 



3 /o 



h 



0.7 - 



avec 



Ki = 



W \ 



h 



W J 



1 + 2 



2 A 



f 



(10.40a) 



A 



w 



K2 = 1.13 - 0.03 — < 1.0 

d \ E 



(10.40b) 
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Mr 

h 

Aw 



resistance a la flexion selon la classe de la section sans ouverture 
moment d'inertie de I'aire de la section sans ouverture 
aire d'une aile de la section (profil symetrique) 
aire de la section de Tame sans ouverture 



Ouvertures circulaires 

La resistance ultime a la flexion a I'axe de I'ouverture est donnee par la relation suivante 



Mr^O = Mr 



d{0.9 Do + 2e)^ 
1 Ki 



12 / 



y 



(10.41) 



1 + 1.22 



Do 



h 



avec 



w 



0.78- 



^0 



V 



h 



w J 



1 + 2 



2 Af 



(10.42) 



w 



10.4.3 Renforcements 

Pour diminuer I'affaiblissement local de la poutre du a une ouverture, il pent etre necessaire de ren- 
forcer cette demiere au moyen de fers plats horizontaux ou verticaux (fig. 10.18, voir aussi fig. 4.28). Les 



(a) 





(b) 



(c) 







mmmmu 



" TTT 




H I M I1 irii II I II I I I I II iiii n rr nm i m i mn TT u mTnV: 



(d) 




(e) 








(d) 



(e) 



Fig. 10.18 Renforcements d'ouvertures dans I'Sme. 
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raidisseurs peuvent etre places d'un seul cote de Tame (fig. 10.18(b)) et I'aire de leur section ne doit pas 
etre inferieure a 0.1 En cas de grandes ouveitures, il pent etre necessaire et avantageux economique- 
ment de placer egalement des raidisseurs horizontaux (fig. 10.18(c)) pour augmenter la resistance ultima a 
la flexion combinee de cisaillement. 11 est egalement possible de renforcer Tame de la poutre au moyen de 
tolas soudees sur une ou deux faces de Tame (fig. 10.18(d)) ou de trongon de tube (fig. 10.18(e)). 

Les facteurs de reduction des resistances au cisaillement et a la flexion de la section sans ouverture 
sont donnes dans I'annexe N de I'Eurocode 3, partie 1-1. Les limitations geometriques applicables aux 
poutres avec ouvertures non renforcees (10.29) sont egalement valables pour les poutres avec ouvertures 
renforcees. 



10A4 Calcul de la fleche 

Pour les poutres de classes de section 1 a 3 (TGC vol. 10, tab. 2.27) avec ouvertures utilisees dans le 
batiment, la fleche pent etre determinee comme suit (voir annexe N de I'Eurocode 3, partie 1-1): 

(10.43) 

w : fleche de la poutre sans ouverture 

Wy : fleche supplementaire due a I'effet Vierendeel 

: part de la fleche supplementaire due a la flexion 
WyY : part de la fleche supplementaire due au cisaillement 
Ks : coefficient tenant compte de la position et de la geometrie de 1' ouverture 



10.5 Poutres mixtes acier-beton 

10.5.1 Introduction 

Nous avons vu a la section 4.4 qu'il est generalement avantageux de faire participer la dalle en beton, 
qui repose sur les poutres metalliques, a la resistance a la flexion de ces dernieres. Pour cela, il faut 
qu'une connexion adequate empeche le glissement relatif entre la dalle en beton et la poutre metallique. 
Nous realisons ainsi une poutre mixte (fig. 10.19), terme reserve dans cet ouvrage aux elements porteurs 



1 1 



Elevation 



goujon 



1 



dalle en beton arme 

// 



r> 




assemblage articule 



poutre metallique 




assemblage rigide 



poteau 



goujon 



T — I — 1 — r 

* ' * 1. 



dalle en 
beton arme 



* M — I- — I — I ' I — I — r 



' * * * ^ 




armature 



poutre 
metallique 



Coupe A-A 



-4t 



h. 



ha 



Fig. 10.19 Poutre mixte acier-beton. 
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constitues des deux materiaux acier et beton. Nous utilisons, pour les notations relatives aux materiaux, 
les indices a pour I'acier, b pour I'element mixte, c pour le beton et s pour Tarmature. 

Les principes et methodes de calcul des sections mixtes et des poutres mixtes ont ete presentes dans 
le TGC volume 10, aux sections 4.7 et 5.8, respectivement. Nous y renvoyons le lecteur pour ce qui 
conceme le calcul des caracteristiques des sections et de la resistance ultime a la flexion. 

Rappelons simplement ici que 1' augmentation de la resistance et de la rigidite, qui depend du rapport 
entre les dimensions du profile (type, hauteur) et I'epaisseur de la dalle en beton, peut varier de 1 .25 a 10 
environ en cas de participation de la dalle a la flexion d' ensemble. La figure 10.20 presente quelques 
exemples de relations entre le rapport des modules plastiques /Z^ ou des moments d'inertie 
la I lb fonction de I'epaisseur de la dalle he pour des profiles IPE. D'autres diagrammes concernant 
les profiles HE sont donnes dans la publication SZS A3. 




hr [mm] 



200 




h(. [mm] 



200 



(a) Modules plastiques 



(b) Moments d'inertie 



Fig. 10.20 Augmentation de la resistance et de la rigidite des poutres due a V effet mixte. 



II resulte de cette collaboration acier-beton, pour des charges identiques, soit une diminution sensi- 
ble des fleches, soit une reduction des dimensions des poutres metalliques, ou les deux, ce qui peut 
conduire a des economies de poids d' acier, a des reductions de hauteur d'etage ou a une augmentation 
de la place disponible pour le passage des conduites sous la poutraison. 
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La comparaison suivante (tab. 10.21), tiree de la publication SZS A3, permet d'illustrer par un cas 
concret les gains realises sur I'epaisseur du plancher, d'une part en liant I'acier et le beton et d'autre part en 
tenant compte du comportement plastique des materiaux. II s'agit d'une poutre simple de 7.5 m de portee 
supportant des charges permanentes (poids propres de la poutre metallique et de la dalle en beton ga + go 
revetements et finitions qjin) et variables (charge utile q^), sans etayage lors du betonnage. La dalle, d'epais- 
seur constante 140 mm, est dimensionnee selon d'autres criteres (capacite portante entre poutres 
metalliques, isolation phonique). Les materiaux choisis sont le beton B 35/25 (f^ - 16 N/mm^) et I'acier 
S235 (/v = 235 N/mm2). Pour faciliter la comparaison, on a choisi des profiles lamines de la serie IPE. 

Les cas extremes montrent que par connexion totale, on realise une economic de poids sur la pou- 
trelle de 45% avec une reduction de hauteur de 130 mm. Toutefois ce gain est partiellement reduit par 
r augmentation du nombre de goujons necessaires (25 au lieu de 13). On pent reduire ce nombre de gou- 
jons a 12 en cas de connexion partielle (§ 10.5.5), a condition d'accepter un leger supplement de hauteur 
et de poids de la poutrelle. 

Tableau 10.21 Exemple d'effet de la liaison acier-beton et de la methode de calcul sur les dimensions d'une poutre 

flechie. 
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Hauteur h [mm] 
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Calcul plastique 



i — U- 
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IPE 360 



Calcul plastique 
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Masse du profile 
[kg/m] 



66.3 



57.1 



36.1 



42.2 



Nombre total 

de goujons [0 19 mm] 



13 



25 



12 



Fleche permanente 
W2 [mm] 



10 



12 



33 



24 



Fleche due au 
retrait [mm] 



7 



7 



Fleche due a la 
charge utile W4 [mm] 



8 



10 
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10.5.2 Resistance en section 

Le calcul de la resistance des sections mixtes de poutres de batiment a ete aborde dans le TGC 
volume 10. Nous n'y reviendrons done pas ici. Cependant, pour faciliter Temploi du present volume, 
nous reproduisons deux tableaux donnant les formules des caracteristiques elastiques (tab. 10.22, 
p. 360) et plastiques (tab. 10.23, p. 361) d'une section mixte. La largeur participante b^fdc la dalle en 
beton est donnee dans le TGC volume 10 (§ 5.8.2). 

10.5.3 Comportement des poutres mixtes 

Les charges et actions qui sollicitent les poutres mixtes sont pratiquement les memes que celles qui 
sollicitent les poutres metalliques lorsqu'il n'y a pas de liaison (§ 10.3.1). La difference intervient a 
cause du mode de construction. On distingue en effet deux stades distincts: 

• le stade de construction (avant la participation du beton), 

• le stade definitif (poutre et dalle connectees). 

La figure 10.24 illustre revolution de la structure porteuse, des systemes statiques, des sections 
resistantes et des charges et actions applicables a ces deux stades. 
Les charges et actions a prendre en compte sont done les suivantes : 

• poids propre: poids de la poutre metallique, poids de la dalle en beton arme ou de la dalle mixte 
a tole profilee; 

• charges pendant la construction: poids du coffrage, concentration de beton, poids des ouvriers, 
poids des equipements de betonnage; 

• charge d'entreposage eventuelle; 

• reactions des etais; 

• charges permanentes: poids de I'isolation, poids de la chape, poids du revetement de sol, poids 
des cloisons, poids des faux-plafonds, poids des conduites (sanitaire, ventilation, etc.); 

• actions variables: charge utile de longue duree (mobilier, machines, etc.), charge utile de courte 
duree (personnes, vehicules, etc.), neige; 

• actions indirectes: retrait du beton, fluage du beton, difference de temperature, precontrainte. 

Stade de construction 

Le stade de construction comprend toutes les phases ayant lieu avant que le beton de la dalle ne soit 
durci. II est caracterise par le fait que la resistance est assuree par la poutrelle metallique seule (fig. 
10.24, p. 360). Le systeme statique est identique a celui d'une structure metallique sans liaison avec le 
beton. Lorsque les poutres sont etayees, le systeme statique comprend les appuis supplementaires cons- 
titues par les etais. 

A ce stade, les verifications de la securite structurale et de I'aptitude au service sont effectuees de 
fagon analogue a celles decrites pour les poutres en profiles lamines et les profils composes a ame pleine 
(sect. 10.3). La methode choisie est en general elastique-elastique (methode EE selon la norme SIA 
161). Les conditions d'elancement des sections a respecter sont done moins severes que pour la 
methode elastique-plastique (EP). La norme SIA 161 donne par exemple, pour les sections bisymetri- 
ques (voir aussi § 10.3.5), les conditions suivantes: 
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Tableau 10.22 Caracteristiques elastiques d'une section mixte. 
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Lors du betonnage, les solives ne sont pas appuyees lateralement par la dalle en beton (non encore 
durci). En cas de dalle mixte a tole profilee, cette derniere peut jouer le role d' appui lateral a condition 
qu'elle soit fixee aux poutres par des clous ou des vis (sect. 14.4). Si le coffrage est en bois, il doit pos- 
seder une rigidite suffisante et etre fixe de fayon adequate aux solives pour etre a meme de les appuyer 
lateralement. Dans le cas contraire, la longueur de deversement Iq des solives est egale a la distance 
entre points d' inflexion (portee en cas de poutre simple). Cette longueur ne doit pas etre superieure a 1.1 
fois la longueur critique l^r (§ 10.3.5), sinon il faut verifier la resistance au deversement ou disposer des 
appuis lateraux provisoires. 
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Tableau 10.23 Caracteristiques plastiques d'une section mixte. 
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Figure 10.24 Evolution de la structure porteuse et du systeme statique d'une poutre mixte. 
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Les sommiers sont consideres comme tenus lateralement par les solives ainsi qu'aux appuis. La lon- 
gueur de deversement est egalement limitee a 1.1 /^r si la methode EE est utilisee. 

Pour la verification de la securite structurale effectuee au stade de construction, le poids du beton 
frais est rarement considere comme une action preponderante dans le domaine du batiment. En effet, il 
est en general considere comme une action concomitante dont la valeur correspond au poids theorique 
donne par I'epaisseur de beton a mettre en place, admis comme uniformement reparti. L'action prepon- 
derante est alors constituee par une charge de construction qui prend en consideration les actions par- 
ticulieres n'apparaissant qu'au moment du betonnage. II s'agit essentiellement d'un amoncellement 
local et temporaire de beton, du poids des ouvriers procedant a la mise en place du beton et du poids 
des engins de betonnage eventuels (benne, chariot, etc.). On pent admettre par exemple comme valeur 
representative de cette charge de construction, pour simplifier les calculs, une charge lineique, sur une 
seule travee, de 2 kN/m, ce qui correspond bien, pour les dimensions courantes des planchers de bati- 
ment, .a la charge de construction admise pour les dalles mixtes (sect. 6.4). 

Les mesures necessaires doivent etre prises pour garantir que la quantite de beton prevue dans les 
calculs ne soit pas depassee (controle de la fleche du coffrage et des poutres supports, instructions au 
personnel effectuant le betonnage, etc.). Si aucune charge de construction n'est prevue et si aucune 
mesure particuliere n'est prise lors du betonnage, il est recommande de considerer le poids du beton 
frais comme une action preponderante. 

Une mesure permettant d'eviter une fleche verticale trop importante qui aurait comme conse- 
quence d'augmenter de fagon non negligeable la quantite de beton mise en place est de verifier par 
le calcul la fleche de la poutre support au stade de construction. II s'agit alors de la verification de 
Taptitude au service. On pent aussi appliquer comme autre mesure une contrefleche telle qu'au 
stade definitif la poutre soit horizontale. L'etayage des poutres est egalement une solution, mais qui 
presente des inconvenients pour I'avancement des travaux aux etages inferieurs du batiment en 
construction. 

Stade definitif 

Des que le beton durci atteint une resistance suffisante a la compression, toute la fonction porteuse 
est assuree par la poutre mixte acier-beton. En cas de poutre metallique etayee pendant le betonnage, la 
poutre mixte doit reprendre les reactions dues a I'enlevement des etais ainsi que les actions permanentes 
additionnelles (elements non porteurs, chapes, cloisons, faux-plafonds, etc.) et la charge utile. Les 
actions de longue duree agissent done sur la poutre mixte et les eflfets differes dus au fluage du beton 
pourront avoir, dans certains cas, une influence non negligeable sur les fleches. 

En cas de poutre metallique non etayee lors du betonnage, la poutre mixte ne doit reprendre que les 
actions permanentes additionnelles et la charge utile. Dans ce cas, I'influence du fluage du beton est 
moins importante car elle n'est due qu'a une partie des actions de longue duree. 

Le systeme statique du stade definitif peut etre different de celui du stade de construction pour deux 
raisons. D'une part, l'etayage eventuel des poutres a ete enleve, ce qui fait que les portees fibres sont 
maintenant les portees definitives. D' autre part, la dalle, qui comporte en general une armature, modifie 
la rigidite et la resistance des assemblages des poutres metalliques: 

• Si les assemblages de la poutre metallique sont consideres comme des articulations au stade de 
construction (fig. 10.19, appui de gauche), la participation de 1' armature de la dalle cree un 
encastrement partiel conduisant a un assemblage semi-rigide et partiellement resistant au stade 
definitif. 
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• Si les assemblages de la poutre metallique sont consideres comme rigides au stade de construc- 
tion (fig. 10.19, appui de droite), la presence de la dalle armee augmente encore cette rigidite 
ainsi que la resistance ultime sur appui. 

La poutre mixte formee a partir d'une poutre metallique isostatique n'est done plus une poutre sim- 
ple, mais devient une poutre partiellement bi-encastree; la poutre mixte formee a partir d'une poutre 
metallique bi-encastree devient une poutre continue, Les influences de la fissuration du beton et du com- 
portement elastoplastique de Tacier jouent egalement un role important dans la determination des 
efforts interieurs du systeme. Le role joue par la modification du comportement des assemblages due a 
I'effet mixte, aussi bien en ce qui concerne la securite structurale (resistance) que Taptitude au service 
(deformations), sera examine au chapitre 13. 

10.5.4 Calcul des efforts interieurs 

Les efforts interieurs predominants pour les poutres mixtes de batiment sont les moments de flexion 
et les efforts tranchants qui leur sont associes. La determination de ces efforts peut etre effectuee par un 
calcul elastique ou par un calcul plastique. 

Calcul elastique 

Le calcul elastique des efforts interieurs est base sur un comportement elastique lineaire des mate- 
riaux, quel que soit le niveau des contraintes. Les caracteristiques des sections sont en general admises 
constantes sur toute la longueur de la poutre. La valeur de la rigidite flexionnelle Ib,h correspond 
ainsi a la section mixte non fissuree, etant le moment d'inertie de la section homogene (indice h), 
dans laquelle la section de beton a ete remplacee par une section equivalente en acier a I'aide du coeffi- 
cient d'equivalence n^i - EJEc (voir TGC vol. 10, § 4.7.2). 

Un tel calcul elastique d'une poutre continue a inertie constante ne tient pas compte d'une eventuelle 
fissuration du beton sur appui intermediaire, ce qui ne permet pas une redistribution des moments de 
flexion de I'appui vers les travees. II est cependant possible de prendre en compte une telle redistribu- 
tion, qui est souvent favorable quant a la bonne utilisation des proprietes des materiaux mis en oeuvre, a 
I'aide de methodes simplifiees. 

Une telle redistribution doit satisfaire les conditions d'equilibre. EUe peut tenir compte, en plus de la 
fissuration du beton, du comportement elastoplastique des materiaux ainsi que du voilement local de la 
poutre metallique sur appui intermediaire. Pour modifier la repartition des moments de flexion, deux 
methodes sont possibles: 

• calcul elastique des moments de flexion d'une poutre continue a inertie constante 
(fig. 10.25(a)) correspondant a la section non fissuree sur toute sa longueur: reduction du 
moment sur appui selon les valeurs globales de redistribution donnees au tableau 10.26 (premiere 
ligne) et augmentation correspondante des moments en travee; 

• calcul elastique des moments de flexion d'une poutre continue a inertie variable (fig. 10.25(b)), 
rinertie IhJ^^^ tine longueur de 0.15 / de part et d'autre de I'appui etant calculee avec la section 
fissuree (indice/), composee de la poutrelle metallique et de I'armature tendue: reduction du 
moment sur appui selon les valeurs globales de redistribution donnees au tableau 10.26 
(deuxieme ligne) et augmentation correspondante des moments en travee. 
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Fig. 10.25 Calcul elastique des efforts interieurs dans une poutre continue et redistribution des moments sur appui 



Les valeurs globales maximales de redistribution que Ton peut admettre (tab. 10.26) dependent de la 
capacite de rotation de la section metallique sur appui, done de la classe de la section: une section pou- 
vant developper le moment plastique, mais de capacite de rotation limitee par des phenomenes d'insta- 
bilite (classe 2 selon Eurocode 4) autorise une moins grande redistribution qu'une section avec une 
capacite de rotation permettant la formation d'une rotule plastique (classe 1 selon Eurocode). Dans ce 
deuxieme cas, il est possible de proceder a un calcul plastique des efforts interieurs. 



Tableau 10.26 Valeurs globales maximales de la redistribution des moments sur appui (pourcentage de la valeur 

initiale du moment elastique). 



Calcul elastique des efforts interieurs avec: 


Section de classe 1 


Section de classe 2 


• inertie constante (section non fissuree), fig. 10.25(a) 

• inertie variable (section fissuree sur appui), fig. 10.25(b) 
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Une section transversale est classee en fonction de la classe la plus defavorable de ses parois compri- 
mees en acier (TGC vol. 10, chap. 12). Cela revient a dire que seules les sections mixtes soumises a un 
moment negatif sont sujettes a une classification. Sous moment positif en effet, Taile superieure even- 
tuellement comprimee est liee a la dalle en beton - ou mixte - de fa9on continue et rigide, ce qui empe- 
che le voilement local de se produire. 

Rappelons que ces classes de sections ont ete definies dans r Eurocode 4 de la f agon suivante: 

• Classe J : Sections transversales pouvant former une rotule plastique avec la capacite de rotation 
requise pour un calcul plastique des efforts interieurs, 

• Classe 2: Sections transversales pouvant developper leur moment plastique, mais avec une 
capacite de rotation limitee. 
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• Classe 3 : Sections transversales dont la contrainte calculee dans la fibre comprimee extreme de 
V element en acier peat atteindre la limite d'elasticite, mats dont le voilement local est suscepti- 
ble d'empecher le developpement du moment plastique, 

• Classe 4: Sections transversales dont la resistance a lafiexion ou a la compression est determi- 
nee obligatoirement en tenant compte explicitement des effets du voilement local. 

La figure 10.27 montre, pour une section mixte soumise a un moment negatif, plusieurs evolutions 
theoriques possibles du moment applique M en fonction de la rotation 0, selon la classe de la section 
transversale. 



Moment M = — - 




rotation inelastique ^ 

(pel 

Fig. 10.27 Comportement et classes des sections mixtes. 



Le fait d'utiliser des valeurs globales de redistribution des moments sur appui conduit souvent a 
des sauts dans le dimensionnement, a des marges de securite non uniformes dans Tensemble d'une 
structure mixte et tres differentes d'un element a un autre. Pour eviter ces inconvenients, une methode 
de dimensionnement a ete developpee [10.1], consistant a calculer la redistribution effective des 
moments necessaire pour atteindre la ruine d'une poutre mixte continue et a utiliser cette valeur pour 
le dimensionnement. Pratiquement, cette methode comprend des diagrammes donnant la valeur de la 
redistribution disponible des moments sur appui en fonction de la capacite de rotation requise par le 
systeme. 

Calcul plastique 

Le calcul plastique d'une poutre hyperstatique (par exemple une poutre continue) consiste a trouver 
la resistance de la structure porteuse en termes de charge ultime uniformement repartie. II s'agit done de 
determiner le mecanisme de ruine apres redistribution des moments due a la rotation des sections plasti- 
fiees. A cet effet, il est necessaire de distinguer le moment plastique en travee du moment plastique sur 
appui (pour les definitions et notations, voir TGC vol. 10, sect. 4.7 et 5.8): 
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Le calcul plastique d'une poutre mixte est applicable pour autant que certaines hypotheses soient 
satisfaites : 

• la section metallique est bisymetrique par rapport au plan de I'ame, 

• la capacite de rotation est suffisante pour permettre le developpement de rotules plastiques, 

• le deversement est empeche. 



A titre d' illustration du calcul plastique, considerons la poutre mixte sur trois appuis de la figure 
10.28(^), soumise a une charge uniformement repartie q. Le moment maximal sur appui du a cette 
charge vaut (fig. 10.28(b)): 
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Lorsque cette charge est atteinte (fig. 10.28(c)), le systeme, initialement hyperstatique, devient isostati- 
que. Etant donne I'equation du moment de flexion 
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et la position du point de moment maximal 
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on trouve le moment maximal qu'il est possible d'atteindre en travee en introduisant la valeur (10.51) 
dans (10.50): 
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Si on continue d'augmenter la charge, une rotule plastique se forme dans chaque travee (theorique- 
ment, si tout est parfaitement symetrique) quand M^^^ atteint M^^^ , pour la charge ^^2- 
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A ce stade, la poutre devient un mecanisme (fig. 10.28(d)). La charge ^st la charge ultime du sys 
teme. La figure 10.28 montre egalement revolution de la fleche maximale w de la poutre mixte en fonc 
tion de la charge q apphquee. 



(a) Systeme statique 



(b) Calcul elastique 




rotule plastique 



(c) Rotule sur appui 




rotules plastiques 



(d) Mecanisme 




Fig. 10.28 Calcul plastique d'une poutre mixte continue sur trois appuis. 
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Le diagramme de la figure 10.29 permet de determiner, pour une travee intermediaire et une travee 
de rive, la charge ultime en fonction du rapport de leurs moments plastiques respectifs (egal au rap- 
port des modules plastiques j Z^). La fissuration du beton n'est pas prise en compte dans ce dia- 
gramme. La charge ultime s'exprime ainsi: 
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coefficient determine a I'aide du diagramme de la figure 10.29 
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Fig. 10.29 Diagramme pour la determination de la charge ultime d'une poutre mixte. 



10.5.5 Connexion acier-beton 
Definitions 

La connexion entre la dalle en beton et la poutrelle metallique est la justification meme de la construc- 
tion mixte. Cette connexion est realisee par des moyens de liaison appeles connecteurs, qui ont pour but 
d'empecher le glissement relatif entre les deux elements a assembler ainsi que leur separation (le souleve- 
ment de la dalle). Selon le comportement et la resistance de la connexion, exprimes par la relation entre la 
force sollicitant le connecteur et le glissement a I'interface (fig. 10.30), I'interaction pent etre differente. 

En ce qui concerne la rigidite de la connexion, les definitions sont les suivantes : 

• un connecteur est considere comme souple lorsqu'il offre une capacite de deformation suffisante 
pour justifier I'hypothese d'un comportement plastique de la connexion; les goujons a tete d'une 
longueur hors-tout apres soudage d'au moins quatre fois le diametre peuvent etre consideres 
comme souples; 

• lorsque les connecteurs sont souples ou non souples et que les glissements sont faibles et peuvent 
etre negliges, on parle interaction complete entre la dalle en beton et la poutre en acier; 
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0 12 3 4 5 6 7 

Fig. 10.30 Comportement des connecteurs. 



• lorsque les connecteurs sont souples et que les glissements qui se produisent a 1' interface ne peu- 
vent pas etre negliges dans les calculs car ils influencent la deformation et la resistance de la pou- 
tre mixte, on parle 6" interaction incomplete. 

En ce qui concerne la resistance de la connexion, les definitions sont les suivantes: 

• lorsque la resistance de la connexion est telle que la resistance ultime a la flexion de la poutre ne 
serait pas augmentee par I'addition de connecteurs supplementaires, on parle alors connexion 
totale ; 

• lorsque le nombre de connecteurs est inferieur a celui requis pour une connexion totale, on parle 
de connexion partielle ; 

• le degre de connexion est le rapport entre le nombre effectif de connecteurs en connexion par- 
tielle Npart et le nombre correspondant en connexion totale Niqi, sur un tron^on de poutre mixte. 

En ce qui concerne la repartition des connecteurs le long de la poutre, les definitions sont les 
suivantes : 

• Une section critique est une section transversale particuliere de la poutre mixte dans laquelle le 
moment est nul ou maximal (et ou il peut atteindre le moment plastique), ou une section ou se 
produit un brusque changement de moment de flexion ou d'inertie; 

• Une longueur critique est un tron^on de poutre situe entre deux sections critiques adjacentes. 

V effort rasant est I'effort de cisaillement longitudinal que la connexion doit transferer a I'interface 
entre la dalle en beton et la poutre metallique. II est donne par la difference d' effort normal entre deux 
sections, dans la dalle en beton ou dans la poutre metallique, selon la position de I'axe neutre. 

II faut relever que les definitions de connexion totale, de connexion partielle et de degre de connexion 
n'ont un sens qu'en calcul plasfique de la connexion de poutres mixtes dans la zone des moments positifs. 
En effet, dans ce calcul, le nombre de connecteurs est fonction des aires de beton ou d' acier de construction 
de la section mixte et non directement des efforts interieurs. En revanche, en calcul elastique, le nombre de 
connecteurs est directement proportionnel a la valeur de dimensionnement des efforts tranchants. 
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Calcul elastique des efforts rasants 

Le calcul elastique des efforts rasants est utilise lorsque la resistance des sections est calculee elasti- 
quement (classes 3 et 4). Ce calcul s' applique aussi bien aux connecteurs souples que non souples. 
L'effort rasant v est donne par I'equilibre d'une tranche elementaire de poutre mixte (fig. 10.31): 
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Vgi : effort rasant elastique dans la section consideree 

Sc '. moment statique de la dalle (largeur bcf) par rapport a I'axe neutre de la section mixte 

rigi : coefficient d'equivalence elastique (n^/ = Ea/Ec) 

It, : moment d'inertie de la section mixte 

V : effort tranchant dans la section consideree 
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Fig. 10.31 Modele de calcul elastique des efforts rasants, 



Le diagramme des efforts rasants est done proportionnel aux efforts tranchants V dus aux charges 
appliquees apres la realisation de la liaison acier-beton. Dans le domaine du batiment, il existe des 
efforts rasants produits par d'autres effets que les charges exterieures, notamment par le re trait du beton. 
Les effets dus a la temperature et a la precontrainte sont traites en detail dans le TGC volume 12, au cha- 
pitre consacre aux ponts mixtes. En effet, les variations de temperature sont faibles et la precontrainte 
est peu utilisee dans les batiments. 



Efforts rasants dus au retrait 

Le retrait est le raccourcissement du beton au cours du temps. Comme nous Tavons vu dans le TGC 
vol. 10 (§ 5.8.5), la dalle en beton etant solidaire de la poutrelle metallique, le retrait du beton cree des 
contraintes internes a la section, en equilibre entre elles. Get etat pent etre determine en remplagant le 
retrait par un jeu de forces exterieures ay ant le meme effet (fig. 10.32): 

• Nous considerons dans un premier temps que la dalle est desolidarisee de la poutre metallique: le 
retrait pent s'effectuer librement et vaut Eqs ^ (fig- 10.32(a)). 
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(a) Retrait libre 



■t 



(b) Compatibilite des 
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(c) Equiiibre des forces 



) 
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(d) Contraintes 




c(Mcs) 




\ 



Fig, 10,32 Efforts rasants dus au retrait. 



• Comme le retrait est empeche par la connexion acier-beton, il faut appliquer sur la dalle, pour 
retablir la compatibilite des deformations, une force de traction Active A^^^ (fig. 10.32(b)): 



avec 



et 

Ac 
Ea 



«5 

Ecs 

(p (t,to) 

fc 



CS ^cs 



Ar = £ 



A 

cs ^c 



= (l + 0.5 (p{t,to )) 



cs 



^cs — 



EcO 
EcO 



= (l + 0.5 (p{t,to )) ^0 



(10.57) 



(10.58) 



1 + 0,5 (p(t, to) 
retrait specifique 

section transversale de la dalle en beton (Ac = he b) 
module d'elasticite de I'acier 

coefficient d'equivalence elastique avec prise en compte du retrait 
module d'elasticite fictif du beton, tenant compte du retrait 
coefficient de fluage 

module d'elasticite du beton pour action de courte duree (selon la norme SIA 161, 
EcQ = 14 000 (fc + 4)0-3 [N/mm^]) 

valeur de calcul de la resistance a la compression du beton [N/mm^] 



(10.59) 



Cette force de traction sur le beton doit etre equilibree par une force de compression de meme 
intensite, appliquee a I'axe de gravite de la dalle en beton, mais agissant sur la section mixte 
(fig. 10.32(c)). 
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L'effet de cette force est equivalent a celui d'un effort normal de compression agissant a I'axe 
degravite de la section mixte et d'un moment de flexion egal a I'effort normal multiplie 
par son excentricite par rapport a I'axe de gravite de la dalle. Ces deux efforts interieurs 
A^^:^ et Mcs = (Zc - Zb) creent I'etat de contraintes represente a la figure 10.32(d). 
L'etat reel des contraintes dans la section mixte est obtenu en superposant les contraintes dues a 
A^^:^ (dans la dalle en beton) et celles dues a A^^^ + Mcs Qui agissent sur la section mixte. La 
contrainte a I'axe de gravite de la section metallique vaut: 

Ncs ^cs 

^ag^s = -;- + -r~(zb-Za) (10,60) 

^ b 

Pour une poutre simple, les contraintes normales dues au retrait sont constantes le long de la pou- 
tre; elles ne creent done aucun effort rasant dans la connexion en section courante. Pour une pou- 
tre continue, il faut en plus tenir compte des efforts rasants repartis dus aux efforts tranchants 
hyperstatiques, Dans les deux cas, I'effort axial a I'extremite de la poutre est cependant identi- 
que. Comme les sections d'extremite (surfaces libres) ne peuvent pas etre soumises a des 
contraintes normales, un effort axial Fy^ y est cree par le retrait et doit etre ancre, c'est-a-dire 
introduit de fa9on concentree. 

Cet effort axial Fy^ qui doit etre ancre a I'extremite est egal a la resultante de I'effort normal sur 
la section, soit la contrainte a I'axe de gravite de la section metallique (Jag,s multipliee par I'aire 
de cette section : 

Fvs = ^ag^s (10.61) 

L' effort axial ne pouvant etre introduit de fa9on concentree a I'extremite de la poutre, nous 
admettons que, grace a la souplesse des connecteurs, il est reparti triangulairement sur une dis- 
tance x^, L' effort rasant maximal a I'extremite de la poutre vaut alors: 

= ^^i^ (10.62) 

^s 

La longueur d' introduction a considerer pent etre admise egale a la plus petite des deux valeurs 
suivantes : 

xs = min(hef; I/IO) (10.63) 



b^f : largeur participante de la dalle 
/ : portee de la poutre 



Calcul plastique des efforts rasants 

Le calcul plastique des efforts rasants est utilise lorsque la resistance des sections est calculee plasti- 
quement (classes 1 et 2). II s' applique essentiellement aux connecteurs souples et, dans des cas particu- 
liers, aux connecteurs non souples. Rappelons qu'en calcul plastique de la resistance a la flexion des 
sections mixtes (TGC vol. 10, § 4.7.4), nous avons admis implicitement que la connexion etait suffisam- 
ment resistante pour que le moment plastique de la section puisse etre atteint. La connexion est alors 
totale et les connecteurs sont dimensionnes pour ne pas etre la cause de la ruine de la poutre. 

Or dans certains cas, il est judicieux (ou meme indispensable) d'installer moins de connecteurs que 
necessaire pour atteindre le moment plastique. II peut s'agir par exemple des cas pratiques suivants: 
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• la section de la dalle en beton, qui est dimensionnee en flexion perpendiculaire a celle de la pou- 
tre, est plus grande que necessaire pour la resistance a la flexion de la poutre, 

• la section de la poutre, qui est dimensionnee au stade de construction, est plus grande que neces- 
saire, 

• la presence d'une tole profilee perpendiculaire a la poutre ne permet pas de disposer le nonnbre 
suffisant de connecteurs. 

II est egalement possible que la recherche d'un optimum economique entre les dimensions du 
profile metallique et le nombre de connecteurs permette de reduire le nombre de connecteurs (tab. 
10.21). Une reduction peut s'averer aussi necessaire dans le cas ou la transmission des efforts rasants 
plastiques entre les connecteurs et la dalle en beton n'est pas possible, le cisaillement longitudinal ne 
pouvant pas etre repris par la surface de cisaillement autour des connecteurs, et ceci malgre la pre- 
sence d'une armature transversale (§ 10.5.6). Dans tous ces cas, il convient alors de mettre en place 
moins de connecteurs que necessaire pour une connexion totale et de realiser ainsi une connexion 
partielle. 

Examinons le calcul plastique des efforts rasants dans differentes situations. 

Connexion totale, connecteurs souples 

Ueffort rasant est determine par un calcul plastique (fig. 10.33) en faisant I'equilibre de chaque tron- 
gon de poutre mixte situe entre les sections critiques. 




Fig. 10.33 Modele de calcul plastique des efforts rasants. 
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- En travee (trongons pour le moment positif), I'effort rasant est donne par: 



axe neutre dans la dalle en beton (A^ < — ) : Fy - - fy^ (10.64) 



^ c + 

axe neutre dans le profile (A^ > — ) : P^v - P^c - f c (10.65) 

- Sur appui (trongons /~ pour le moment negatif), I'effort rasant est donne par I'effort dans les 
armatures, le beton etant admis fissure: 

Fv = Fs = fys As (10.66) 



Aa 

Ac 
Ac 



aire de la section d'acier du profile 
aire de la section de beton {Ac ~ b^fh^) 

aire de la section d'acier des armatures situees dans la largeur participante b^f 



Connexion partielle, connecteurs souples 

Le nombre de connecteurs prevu en travee est inferieur a celui determine avec les efforts rasants F^ 
((10.64) (10.65)). U effort rasant qui pent etre repris par la connexion correspond alors a la somme 
des resistances au cisaillement des connecteurs, soit: 

Fv,part = Fc.part = ^ part ^ RD (10.67) 

Npart ' nombre de connecteurs sur le trongon /"*" 

^RD ' resistance ultime au cisaillement d'un connecteur (voir par ex. (10.72)) 

II resulte de la connexion partielle une diminution de la resistance ultime a la flexion de la section 
qui depend du degre de connexion. De plus, les forces internes de compression et de traction ne sont 
plus en equilibre. II faut alors, pour retrouver cet equilibre, remplacer le manque de resistance en 
compression, du a la diminution du nombre de connecteurs, par une participation d'une partie de la 
section en acier a la compression. 

La methode de calcul de la relation entre la resistance a la flexion Mpih^pan 1^ degre de connexion 
Npart^^toh dite methode de la connexion partielle, (courbe (a) de la figure 10.34), consiste a deter- 
miner analytiquement la repartition des contraintes plastiques dans la section mixte correspondant a 
la resistance effective de la connexion (TGC vol. 12). Une alternative consiste a remplacer la section 
mixte en connexion partielle par une section mixte reduite en connexion totale (fig. 10.35). Cette 
alternative a I'avantage de permettre 1' utilisation des formules du tableau 10.23. II suflfit alors, pour 
le calcul du module plastique en connexion partielle, de remplacer la hauteur de la dalle en 
beton he par la hauteur du beton comprime he donnee par la resistance effective de Npa^t 
connecteurs: 

SiA<^: J par^ fy^Aa_ ^^^^^^^ 

f^pl Ntot fc bef 
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Md 




0 1-0 



Fig. 10.34 Resistance ultime en fonction du degre de connexion (diagrammes de connexion partielle). 



Si Aa>^: 



h'c = 



N 



part Ac 



N 



tot 



ef 



(10.69) 



bef 
Ac 



coefficient d'equivalence plastique [f^pl = fya / fc) 

largeur participante de la dalle 

aire de la section de beton (Ac = befh^) 



Dans les formules du tableau 10.23, il faut done egalement remplacer: 

• Zc par Zc - h- h'cll 

• Ac par Ac = bef h'c 

Une methode simplifiee, conservatrice, consiste a remplacer la courbe ABC de la figure 10.34, tou- 
jours convexe, par la ligne droite reliant le point A (pas de connexion, poutre metallique seule) au 
point C (connexion totale). Cette droite permet soit de determiner la valeur de dimensionnement 
M^par-t fonction du nombre de connecteurs Np^^i, soit de trouver le nombre de connecteurs 
necessaire en fonction de la valeur de dimensionnement du moment de flexion : 



Md, 



part 



Mpia N part 



r 



JR 



N 



tot 



Mplb Mpia 



\ 7R 7R ) 



(10.70) 



Mpi 



a 



N 



YR 



part,nec 



Mpib Mpia 



N 



tot 



(10.71) 



YR 



YR 



Mpla 
Mpib 
YR 



valeur de dimensionnement du moment de flexion agissant sur la section mixte 
moment plastique de la section metallique 
moment plastique de la section mixte 

facteur de resistance relatif aux structures metalliques et mixtes (7/^ =1-1) 
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Fig. 10.35 Section mixte en connexion partielle. 



Fr 



ac 



at 



Resuitantes 



Pour les poutres mixtes de batiment avec profile lamine, le degre de connexion ne doit pas etre infe- 
rieur a une certaine linnite, fixee par exemple a 0.4 par la norme SIA 161. En effet, si le degre de 
connexion est trop bas, les courbes (a) et (b) de la figure 10.34 ne sont plus valables, la ruine se pro- 
duisant alors par rupture des connecteurs dont il est exige une trop grande capacite de deformation, 
et non plus par formation d'une rotule plastique en section critique [10.2]. 

UEuwcode 4 fixe dijferentes limites inferieures du degre de connexion enfonction de la portee I de 
la poutre, pour les sections symetriques et non symetriques. 

Connexion partielle, connecteurs non souples 

II est egalement possible de realiser une poutre mixte a connexion partielle avec des connecteurs non 
souples a condition de determiner les efforts rasants a partir de la repartition des contraintes dans les 
sections critiques basee sur une continuite totale a T interface acier-beton (pas de glissement). 

UEurocode 4 donne les regies a appliquer pour utiliser la methode simplifiee en cas de connexion 
partielle et connecteurs non souples. Ces regies sont valables pour les connecteurs qui possedent 
une capacite de deformation au moins egale a 2 mm. 



10.5.6 Resistance des connecteurs 
Goujons soudes 

La resistance ultime au cisaillement des goujons soudes depend du mode de rupture de la connexion 
(TGC vol. 10, § 5.8.6), soit I'ecrasement du beton autour du goujon, soit la rupture de la tige du goujon 
(combinaison de flexion, cisaillement et traction). En calcul plastique de la resistance et pour le cas 
d'une dalle pleine (sans tole profilee), la valeur de la resistance ultime au cisaillement Vro ^st donnee 
par les formules suivantes, tirees de la norme SIA 161; elles sont valables a condition que le goujon 
comporte une tete et que sa longueur soit superieure ou egale a quatre fois son diametre (/z/) > 4 d[))\ 

ecrasement du beton : KrdI = 0.35 d^ \! fcEc (10.72a) 

Ttdj^ 

rupture de la tige : Vrdi^ OJ fu^o (10.72b) 

di) : diametre de la tige du goujon 

: valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 
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Ec : 

fii,D * 



module d'elasticite du beton {Ec = EcQ = 14 000 {fc + 4)0-3 [N/mm^]) 
resistance a la traction de I'acier du goujon (en general/^ /) = 450 N/mm^) 



La resistance ultime Vrd d'un goujon a tete noye dans une dalle pleine est donnee par la plus petite 
des deux valeurs fournies par (10.72): 



Vro = min {Vrd\. Vrdi) 



(10.73) 



La figure 10.36 montre que la rupture de la tige du goujon, donnee par (10.72b) est determinante des 
que > 16 N/mm^ (beton B35/25 selon la norme SIA 162). 



^ [N/mm2] 



300- 



200- 



100- 




(10.72a) 

(10.72b) pour/,,, o = 450 N/mm^ 



[N/mm2] 



Fig. 10.36 Resistance ultime d'un goujon en fonction de la resistance du beton. 



En cas de calcul elastique de la resistance ultinme des sections, la resistance des goujans est reduite 
par un coefficient a - 0,6, de fa9on a limiter le glissenment relatif de la dalle sur le profile metallique et 
satisfaire ainsi I'hypothese de la conservation des sections planes: 



yRDel = OcVrDI 



(10.74) 



Le tableau 10.37 donne les valeurs numeriques de la resistance Vr[) des goujons sondes, pour le cal- 
cul plastique et le calcul elastique de la resistance ultime des sections mixtes et pour des qualites de 
beton de B25/15 a B45/35. 



Tableau 10.37 Resistance au cisaillement Vrj) d'un goujon soude (fu^o = 450 N/mm^). 





Calcul plastique 


Calcul elastique 


Diametre d[) 


Beton 


Beton 


Beton > 


Beton 


Beton 


B6ton 


Beton 


B6ton 


du goujon 


B25/15 


B30/20 


B35/25 


B25/15 


B30/20 


B35/25 


B40/30 


B45/35 


13 mm 


33 kN 


39 kN 


42 kN 


20 kN 


23 kN 


26 kN 


30 kN 


33 kN 


16 mm 


50 kN 


58 kN 


63 kN 


30 kN 


35 kN 


40 kN 


45 kN 


50 kN 


19 mm 


70 kN 


82 kN 


89 kN 


42 kN 


49 kN 


56 kN 


64 kN 


71 kN 


22 mm 


94 kN 


1 1 1 kN 


120 kN 


56 kN 


66 kN 


75 kN 


85 kN 


95 kN 
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Equerres clouees 

Les essais sur ce type de connecteurs (TGC vol. 10, fig. 5.41 (b)) ont montre que leur comportement etait 
souple et que ces equerres pouvaient etre utilisees en cas de calcul plastique de la resistance ultime des sec- 
tions mixtes, au meme titre que les goujons sondes. Pour des qualites de beton B25/15 (f^ > 10 N/mrn^) a 
B45/35 ifc > 23 N/mm^), leur resistance ultime est toujours dictee par la rupture du connecteur lui-meme 
on de sa fixation par clous. C'est pourquoi il n'existe pas de formule donnant cette resistance, mais seule- 
ment des valeurs fixes experimentales dependant de la taille de Tequerre. En cas de calcul elastique de la 
resistance ultime des sections mixtes, le facteur de reduction a appliquer sur ces valeurs est a = 0.7, pour les 
memes raisons qu'avec les goujons. 

Les valeurs de resistance Vro^ etablie sur la base d'essais, sont reportees au tableau 10.38. Elles sont 
valables pour un calcul plastique et pour un calcul elastique de la resistance des sections, independam- 
ment de la direction de Teffort rasant. 



Tableau 10.38 Resistance au cisaillement Vfn) des equerres HVB. 



Type d'6querre 


Calcul plastique 


Calcul elastique 


HVB 50 a 80 


23 kN 


16 kN 


HVB 95 a 110 


28 kN 


20 kN 


HVB 125 et 140 


31 kN 


22 kN 



Resistance des connecteurs en presence de tole profilee 



Lorsque la dalle de compression de la poutre mixte est une dalle mixte avec tole profilee (fig. 10.39), 
les connecteurs sont noyes dans des nervures de beton. Selon la forme et les dimensions de ces nervures, 
les essais ont demontre que la resistance de la connexion peut etre reduite et sa ductilite diminuee. Cette 
reduction due a la presence des nervures est donnee par des coefficients (par exemple tires de la norme 
SIA 161) a appliquer aux valeurs de la resistance donnees au tableau 10.37. Ces coefficients sont les 
suivants : 

• nervures de la tole paralleles a la poutre (fig. 10.39(a)) ou nervures perpendiculaires et deux ran- 
gees de goujons (fig. 10.39(b)): 



ki = 0.60 



hn 



ho 



- 1 



< 1.0 



(10.75) 



nervures de la tole perpendiculaires a la poutre et une rangee de goujons (fig. 10.39(c)): 



k( = 0.85 



hn 



ho 



1 



< 1.0 



(10.76) 



J 



bo 

hp 
ho 



largeur moyenne (tole trapezoidale) ou minimale (tole a queue d'aronde) de la nervure de 
beton (fig. 10.39(d)) 
hauteur de la tole profilee 
longueur du connecteur en place 
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1 

Vt 

1 \- 


1 

■ 


H 

\ 




1 


\n \i 


— - ■ 




-4 


» 


) 



(a) Nervures de la tole 
paranoics a la poutre 



(b) Nervures perpendiculaires (c) Nervures perpendiculaires 
et deux rangees de goujons et une rangee de goujons 



(d) Largeur de la nervure 



Fig. 10.39 Poutre mixte composee d'un profile metallique et d'une dalle mixte avec tole profilee. 



Pour que les connecteurs puissent etre efficaces en presence de la tole profilee, les conditions suivan- 
tes (Eurocode 4), relatives aux dimensions du goujon et de la tole profilee, doivent etre remplies: 



goujon 



tole profilee 



d[) < 20 mm 
h[)< hp + 75 mm 
h[)> hp + 35 mm 

hp < 85 mm 
bo>hp 
bo > 2.5d[) et bQ > 50 mm . 



(10.77) 



(10.78) 



Pour les equerres, on pent se referer aux conditions donnees dans les tables SZS C5. 

10.5.7 Cisaillement longitudinal de la dalle 

La transmission des efforts rasants entre les connecteurs et la dalle en beton a lieu par cisaillement 
longitudinal de la dalle. La surface a considerer pour assurer cette transmission est toute surface poten- 
tielle de rupture par cisaillement. La figure 10.40(a) presente deux plans de cisaillement A- A et B-B 
consideres comme surfaces potentielles de rupture. 



Efforts 

L' effort rasant v du a la valeur de dimensionnement de 1' effort tranchant dans la section conside- 
ree vaut : 



calcul elastique (10.56) 



calcul plastique 



Vd Sc 
^el lb 
Fvi 



li 



(10.79) 



(10.80) 



F 

h 



VI 



effort rasant sur le tron9on i considere (voir eq. (10.64) a (10.67)) 
longueur du tron^on / 
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L' effort de cisaillement longitudinal agissant dans les deux plans de cisaillement consideres a la 
figure 10.40(a) est le suivant: 



plan A-A 
plan B-B 



V 



A-A 



b r-2c 



2b 



V 



ef 



"B-B = " 



(10.81) 



(10.82) 



armature 
transversale 



(a) Surfaces cisaillees 



Acv (section A-A) 




Nervures 
perpendicul aires 
a la poutre 



tole profilee 
continue 



tole profilee 
interrompue 



Nervures 
paralleles 
a la poutre 



tole profilee 



A 








k I 


f 


c 




1 

1 
1 






1 


r-i 1 \ 

\— ' 1 



(b) Contribution de la tole profilee 

Fig. 10.40 Surfaces a considerer pour le cisaillement longitudinal. 



Resistance 

La resistance de la surface cisaillee (plan de cisaillement) est fonction de I'aire de beton A^y, de I'aire 
de I'armature transversale et de I'aire de la tole profilee eventuelle Ap (fig. 10.40(b)). Comme valeur 
de la resistance au cisaillement longitudinal par metre le long de la poutre, on pent admettre la plus 
petite des deux valeurs suivantes, tirees de I'Eurocode 4: 

v/j = 0.9 7] Tc Acv + fys As + fyp Ap (10.83) 

VR = 023 7] fc Acv + Ap (10.84) 

V3 

77 : coefficient qui depend du type de beton: - beton d'agregats normaux: 77 = 1 

- beton d'agregats legers: r] = 0,3 + 0.7 ^ 



P 



^ 24 
poids specifique du beton [kN/m-^] 
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valeur de calcul de la resistance au cisaillement du beton 
aire de la surface de beton cisaillee (section A-A ou B-B) 
limite d'elasticite de I'acier d'armature 
aire de la section d'armature traversant la surface cisaillee 
limite d'elasticite de I'acier de la tole profilee 
aire de la section transversale de la tole par metre de largeur de tole 
valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 

Une tole profilee dont les nervures sont perpendiculaires a la poutre, interrompue sur appui, ainsi 
qu'une tole dont les nervures sont paralleles a la poutre ne contribue pas a la resistance au cisaillement 
longitudinal. II n'est pas necessaire de verifier le plan B-B en cas de tole profilee continue sur Tappui 
intermediaire et nervures de la tole transversales a la poutre (Eurocode 4). 

10.5.8 Verification de la securite structurale 
Methodes de calcul 

Comme pour les poutres metalliques (§ 10.3.5), la verification de la securite structurale, exprimee 
par (10.13), s'effectue a I'aide de differentes methodes de calcul (EER, EE, EP, PP). Chacune de ces 
methodes correspond a un mode de rupture, qui depend de la classe des sections transversales et du sys- 
teme statique de la poutre. C'est pourquoi certaines conditions d'elancement, de deversement et de rap- 
port de portees de la poutre doivent etre respectees lors de 1' application de ces methodes. 

Les differentes methodes de calcul pour la verification de la securite structurale en fonction du type de 
determination des efforts interieurs et de la resistance en section sont donnees au tableau 10.41. La meth- 
ode elastique-elastique reduit (EER) n'a pas ete consideree etant donne que les sections tres elancees cor- 
respondant a la classe 4 de I'Eurocode 4 sont rarement utilisees dans le batiment; elles seront abordees 
dans le traite relatif aux ponts (TGC vol. 12). 



Tableau 10.41 Methodes de calcul pour la verification de la securite structurale des poutres mixtes. 



Calcul 
des efforts 
interieurs 


Calcul de la 
resistance des secfions 


Methode 
de calcul 
(SIA 161) 


Classe 
de section 
(Eurocode 4) 


elastique 


elasfique 


EE 


3 


elastique 


plastique 


EP 


2 


plastique 


plastique 


PP 


1 



La methode elastique-elastique, basee sur la limitation des contraintes, donne en general une valeur 
de la resistance ultime a la flexion inferieure a la valeur reelle. Par contre, elle contient implicitement 
la garantie d'un bon comportement a I'etat de service. Le calcul des contraintes se fait en considerant 
les coefficients d'equivalence n correspondant aux differents modules d'elasticite du beton definis 
pour chaque type d'action (TGC vol. 10, sect. 4.7, ainsi que § 10.5.8 du present volume). La methode 
elastique-plastique correspond au cas ou la capacite de rotation est limitee, mais permet cependant le 
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developpement du moment plastique. Enfin la methode plastique-plastique, qui autorise la redistribu- 
tion des efforts interieurs, est celle qui correspond le mieux au comportement des poutres mixtes. Elle 
est applicable si les conditions suivantes sont remplies: 

• la difference de longueur des travees adjacentes n'est pas superieure a 50% de la travee la plus 
courte, 

• la longueur de la travee de rive ne depasse pas 115% de celle de la travee adjacente, 

• les charges doivent etre essentiellement uniformes ou assimilables a de telles charges. 

Voilement 

Selon la methode appliquee (EE, EP ou PP), les elements metalliques des diflferentes sections criti- 
ques de la poutre mixte doivent satisfaire a des conditions d'elancement. Pour les sections metalliques 
bisymetriques, la norme SIA 161, par exemple, donne les conditions figurant dans le tableau 10.42. 

Tableau 10.42 Conditions d'elancement a respecter (elements metalliques comprim6s des sections mixtes). 





EE 


Methode de calcul 
EP 


PP 


Aile comprimee 


^<0.56 F 

t \ fy 


< 0.35 

' V fy 


I 

- < 0.27 ■ - 

' \fy 


Ame flechie 


^<0.85^ 

d \ fy 


< 1.25 ^ 

d \l fy 


d V fy 



c : demi-largeur de I'aile comprimee 

t : epaisseur de I'aile comprimee 

b : hauteur de I'ame pour le calcul (b = h^- 1) 

ha ' hauteur de la section metallique 

be : hauteur de la partie comprimee de I'ame 

d : epaisseur de I'ame 

k : coefficient de voilement (voir norme SIA 161, tab. 6) 



Deversement 

Les methodes de verification des poutres mixtes continues de batiment, aussi bien elastique que 
plastique, sont applicables pour autant que le deversement soit empeche. Comme de maniere generale, 
au stade definitif, I'aile superieure est liee a une dalle en beton ou a une dalle mixte de fagon continue 
et rigide, la verification au deversement en zone de moments positifs (aile superieure comprimee) n'est 
pas necessaire. Dans la zone de moments negatifs, lorsque I'aile inferieure de la poutre est soumise a la 
compression, cette verification de la stabilite au deversement doit etre effectuee comme pour une pou- 
tre metallique (§ 10.3.5), par exemple en s'assurant que les criteres de la norme SIA 161, tableau 3, 
sont respectes. Cependant, on pent admettre pour les profiles metalliques lamines dont la hauteur est 
inferieure a 800 mm (acier S235) ou 600 mm (acier S355) que si la dalle en beton a une epaisseur d'au 
moins 100 mm et si elle est liee avec des goujons soudes, I'encastrement du profile dans la dalle est 
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suffisamment rigide pour constituer aussi un appui lateral de I'aile inferieure. La verification au dever- 
sement n'est alors pas necessaire. 

UEurocode 4 donne une methode de verification a applique r lorsque le deversement n 'est pas empeche. 
Verifications 

Nous rappelons dans le tableau 10.43 les charges et actions a considerer pour la verification de la 
securite structurale (§ 10.3.1 et 10.5.3). Elles dependent du stade dans lequel se trouve la poutre (stade de 
construction ou stade definitif) et du mode de calcul de la resistance en section (elastique ou plastique). 



Tableau 10.43 Charges et actions a considerer pour la verification de la securite structurale. 





Stade de construcfion 


Stade definitif 




(profile metallique seul) 


(poutre mixte) 


Charges et actions 


Calcul de la resistance 
des sections 


Calcul de la resistance 
des sections 




elastique 


plastique 


elastique (coeff. n) 


plastique 


Folds propre du profile 


8a 


8a 






Folds du coffrage (ou tole profilee) 


<lcoffOugp 


<lcoffOUgp 






Foids du beton frais 


8c 


8c 






Charge de construction 










Charge d'entreposage 


qentr 


Qentr 






Effet du vent lors du montage 










Foids propre de la poutre mixte 






8a + 8p-^ 8c 


8a + 8p + 8c 


Reaction des etais 










Foids des finifions 






qfin i^cp) 


qfin 


Effet du retrait 






£cs(^s) 




Charge utile (courte, longue duree) 








qr 


Effet de la temperature 






AT {no) 




Effet du vent 






qw (^o) 


qw 


Effet de la neige 






qs (^o) 


qs 



La verification de la securite structurale doit etre effectuee pour chaque situation de risque et dans 
chaque section critique. Elle s'enonce differemment selon la methode utilisee: 

fa fc 

Methode elastique-elastique era et Oc (10.85) 

YRa ' YRc 
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^a,d ' valeur de dimensionnement de la contrainte maximale dans I'acier 

^c,d • valeur de dimensionnement de la contrainte maximale de compression dans le beton 

fya : limite d'elasticite de I'acier du profile metallique 

fc : valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 

Yl^a • facteur de resistance relatif aux structures metalliques (y^a =1-1) 

yj^c ^ facteur de resistance relatif aux structures en beton (yj^c = 1 *2) 



Methode elastique-plastique Md ^ — ^— (10.86) 

YRb 



Mpib 
YRb 



valeur de dimensionnement du moment de flexion 
moment plastique de la section mixte (eq. 10.46) et (10.47) 
facteur de resistance relatif aux structures mixtes {y^^ - YRa =1-1) 



Qu 

Methode plastique-plastique qd < (10.87) 

YRa 

qd *. valeur de dimensionnement de la charge sur la poutre mixte 

qu : charge ultime de la poutre mixte determinee selon un calcul plastique (mecanisme de 
ruine, par ex. eq. (10.53) pour une poutre sur trois appuis chargee uniformement, fig. 
10.28) 



Nombre de connecteurs 

Le nombre de connecteurs a disposer sur une poutre est determine en comparant 1' effort rasant a 
reprendre avec la resistance d'un goujon. En calcul elastique (methode EE), le nombre de connecteurs 
par unite de longueur varie proportionnellement au diagramme des efforts rasants v^/ tires des efforts 
tranchants V Le nombre N^i (par unite de longueur) est donne par: 



V 



RD,el 



/YRb 



(10.88) 



Vd,el 

yRD,el 

YRb 



valeur de dimensionnement de I'effort rasant elastique (10.79) 
resistance ultime elastique d'un connecteur (tab. 10.37 et 10.38) 
facteur de resistance relatif aux structures mixtes {yjHy =1.1) 



En calcul plastique (methodes EP et PP), le nombre de connecteurs est determine par tron9on entre 
sections critiques (fig. 10.32). Le nombre total par tron9on / est donne par: 



F 



VI 



yRD,pl 



(10.89) 



F 



VI 



effort rasant plastique sur le tron9on i (eq. (10.64) a (10.67)) 



yRD,pl '■ resistance ultime plastique d'un connecteur (tab. 10.37 et 10.38) 
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Le facteur de resistance yr s'annule dans la partie de droite de I'equation (10.89), car aussi bien 
Fy/ que Vj^Dpi expriment des resistances. En effet, I'effort rasant a transmettre est calcule sur la 
base de la resultante de la resistance ultime de la dalle en beton a lier a la section metallique 
(§ 10.5.5). 



Repartition des connecteurs 

Les dimensions des goujons et leur disposition sur la poutrelle, ainsi que les dimensions de la tole 
profilee eventuelle, doivent remplir certaines conditions pour etre pleinement efficaces. Aux conditions 
donnees par les inegalites (10.77) et (10.78), on peut ajouter celles concernant la distance entre les gou- 
jons dans le sens longitudinal de la poutre: 



distance maximale entre deux goujons : 4 //^ ou 600 mm 
distance minimale entre deux goujons : 5 dj) 



(10.90) 



La figure 10.44(a) donne un exemple de repartition elastique (variation proportionnelle a vd^el) des 
connecteurs et la figure 10.44(b) un exemple de repartition plastique (uniforme par tronyon) des connec- 
teurs. Ces exemples sont tires de la publication SZS A3 «Poutres mixtes dans le batiment». 
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1 
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10 000 
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+ 



T 
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T 



/ = 4150 



/ = 4150 



^ /= 1700 ^ 



10 000 



(b) Plastique 



Fig. 10.44 Exemples de repartition des connecteurs (dimensions en mm). 
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10.5.9 Verification de Taptitude au service 

Nous avons vu au paragraphe 10.3.6 la verification de I'aptitude au service des poutres en profile 
lamine, consistant essentiellement a verifier les fleches. Pour les poutres mixtes, les verifications a faire 
sont identiques, a la difference pres que le beton, qui participe a la rigidite et a la resistance, joue un role 
important dans le calcul des fleches et du comportement vibratoire (sect. 10.6). 



Valeurs limites des fleches 

Les valeurs limites des fleches, telles que donnees par exemple dans la norme SIA 161 pour les cons- 
tructions metalliques, ne concement que les fleches elastiques resultant des charges a I'etat de service. 
Dans les constructions mixtes acier-beton, les fleches dues a la duree d' application des charges perma- 
nentes sont amplifiees par les effets differes dans le beton (evolution des deformations dans le temps). 11 
est done necessaire de fixer des valeurs hmites des fleches aux deux stades, en fonction de I'element 
supporte ainsi que de I'usage et de la destination de I'ouvrage construit. Au stade de construction, sur- 
tout pour les poutres non etayees lors du betonnage, la valeur limite doit permettre d'eviter des fleches 
permanentes trop grandes et des surplus de beton non desires. Au stade definitif, la valeur limite de la 
fleche des dalles plates de toiture doit etre particulierement consideree, etant donne le risque d' accumu- 
lation des eaux pluviales {ejfet de mare). 

Au stade de construction (section metallique seule), la fleche limite a considerer est celle qui depend 
des exigences d'aspect et d'aptitude au fonctionnement. La valeur relative aux constructions metalliques 
donnee au paragraphe 10.3.6 s'applique done au cas de la poutre avant durcissement du beton: 

wi -h W2 + W4 < wiim = ^ (10.91) 

w\ : contrefleche eventuelle (valeur negative) 

W2 : fleche due aux poids propres de la poutre et du beton 

W4 : fleche due a la charge variable eventuelle (poids du coffrage) 



Au stade definitif (stciion mixte), il faut considerer les valeurs limites des fleches verticales relatives 
aux deux exigences de rigidite et confort d'une part et d'aspect et d'aptitude au fonctionnement d'autre 
part. Le niveau de reference des fleches est donne par la face superieure de la dalle. Les valeurs limites 
a prendre en consideration sont les suivantes: 

rigidite suffisante, confort: W4 < w//^ = — ^ (10.92) 

^3 ^3 

W4 : fleche due a la charge utile de courte duree qser.court 

aptitude au fonctionnement: W2 + W3 < w//^ = (10.93) 

W2 : fleche due aux charges permanentes (reactions d'etais, finitions), y compris les deforma- 
tions dues aux effets differes du beton (retrait et fluage) 

W3 : fleche due a la charge utile de longue duree qserjong^ Y compris les deformations dues aux 
effets differes du beton (retrait et fluage) 
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En cas d'exigence relative a I'aspect du batiment, c'est la face inferieure de la poutre qui fait refe- 
rence. II faut eviter que la somme des fleches au stade de construction et au stade definitif ne depasse la 
valeur suivante: 



/ 

aspect: (wi + W2 + W4 )^^.^^ + {w2 + W3 )^-^^^ < wu^n = — (10.94) 



Calcul des fleches 

Le calcul des fleches s'effectue de fa^on analogue a celui donne au paragraphe 10.3.6, mais en tenant 
compte du mode et des etapes de construction (betonnage avec ou sans etayage), de I'age du beton cor- 
respondant a ces etapes, de la duree d'application des charges et du retrait. Le calcul d'une fleche ne 
peut etre aborde sans avoir une bonne connaissance du systeme statique reel de la poutre, de ses liaisons 
avec les travees adjacentes et avec les poutres qui lui sont paralleles. II faut en particulier tenir compte 
de la fissuration du beton sur appui en cas de poutre mixte continue. Pour evaluer la grandeur d'une 
contrefleche a donner a la poutre metallique, les memes considerations doivent etre faites. 

La verification des fleches doit done etre effectuee pour les situations suivantes (fig. 10.45) : 

• poutre metallique - au stade de construction (betonnage de la dalle), 

• poutre mixte - lors de I'enlevement des etais eventuels, 

- sous I'effet des charges permanentes, 

- sous I'effet des charges variables de courte et de longue duree, 

- sous I'effet du retrait et de la temperature. 

Fleches au stade de construction 

La charge presente au moment du montage de la poutre et du betonnage de la dalle agit sur le profile 
metallique exclusivement. II faut done introduire dans les formules la valeur du moment d'inertie de la 
section du profile metallique seul (/ = /^). Les charges a prendre en consideration sont d'une part le 
poids propre de la poutre metaUique et le poids du beton frais, d' autre part le poids du coflFrage si ce der- 
nier est supporte par les poutres metalliques. En cas d'etayage, la fleche de la poutre metallique au stade 
de construction est tres petite et peut, dans la plupart des cas, etre negligee. Par contre, il faudra tenir 
compte par le calcul de la fleche de la poutre mixte lors de I'enlevement des etais (stade definitif). 

Fleches au stade definitif 

La fleche due aux charges permanentes va evoluer au cours du temps car les contraintes permanentes 
dues a ces charges provoquent le fluage du beton. Le fluage depend essentiellement de I'age du beton tQ 
a sa mise en charge et du temps t ecoule depuis cette mise en charge. II est caracterise par un coefficient 
de fluage (p {t,tQ) qui multiplie la deformation specifique elastique du beton : 

£c (O = (p (t,to) Seel (10.95) 
La deformation finale du beton par fluage 8^ (^) ^st donnee par: 

£c (^) = <Poo Sc^el (10.96) 
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Systeme statique 



Charges et actions 



Section r6sistante 



Exigences 



Verifications 



Aspect 




c 

.2 

o 

a 

C 

o 
o 



I 



wi> VO.025 / > 10 mm 



a 



Contrefleche 



sans etais 




I 



/ 

250 



El 



a 



avec etais 
Poutrelle + beton frais + coffrage 



avec etais 
Reactions des etais 



sans etais 











in 

































T3 



avec etais 
Charges permanentes 




Retrait 





Charge utile de longue duree ' W3 




ser, court 



Charge utile de courte duree T 




Temperature AT 




W4 



JUL. 



EIij {n(p) 



EI{ns) 





1 

1 







Elb (^0) 



Elb ("O) 



Aptitude au fonctionnement 



W2 = Wf^ 



^2 = fin 



W2 + VV3 < 



300 



/// 



W2 = 



^3 - ^qser, long 



Rigidite, confort 



^4 - ^qsen court 




W4 = Wj 



Fig. 10.45 Situations, systemes et sections a considerer pour le calcul des fleches, verifications a effectuer. 



390 



CHARPENTES METALLIQUES 



8c (t) : deformation specifique due au fluage du beton au temps t 

(p (t,tQ) : coefficient de fluage (voir par exemple la norme SIA 162, chiffre 5 18 3) 

^c,el • deformation specifique elastique du beton au temps / = 0 

^00 : coefficient de fluage final (par exemple ^oo = 2.0) 

La figure 10.46 donne une representation graphique de la relation cj- ^ du beton sous Teffet du fluage. 

G [N/mm^ ] 



traction 




Fig. 10.46 Relation a-e sous I'effet du fluage. 



Dans les sections mixtes, le fluage provoque une redistribution des contraintes. En effet, sous charge 
constante, le beton continue a se deformer dans le temps et se decharge d'une partie de ses contraintes 
sur la poutrelle metallique. Ce phenomene est illustre a la figure 10.47, oii sont representees les reparti- 
tions des deformations specifiques s et des contraintes a sur une section mixte aux temps r = 0 et / = oo. 
U augmentation des deformations du beton (^o ~^ ^oo) provoque une diminution des contraintes cJc dans 
le beton et une augmentation des contraintes <Ja dans le profile metallique. Done tout se passe comme si 
le fluage diminuait la rigidite de la dalle en beton. On pent alors, en introduisant le coefficient de fluage 
(10.95), exprimer revolution de cette rigidite a I'aide d'un module d'elasticite fictif du beton: 

Ec (t) = ^ = ^'^'^ = (10.97) 

£c,el + £c(t) £c,el + £c(t) l + (p(t,to) 




Fig. 10.47 Redistribution des contraintes dans une section mixte due au fluage. 
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Le coefficient d'equivalence n - Ea I Eq , qui permet en calcul elastique des sections mixtes de 
remplacer la section de beton par une section equivalente d'acier, permet done aussi de tenir compte du 
fluage du beton: 

= = (1 ^(^'^0)) = ^ (1 + (p{tM)no (10.98) 



no 



module d'elasticite de I'acier 

module d'elasticite du beton pour action de courte duree 
coefficient d' equivalence au temps t = 0 (hq = E^ IEcq) 



Dans le calcul de la fleche due aux charges permanentes {t - oo), on fera done intervenir dans les for- 
mules (10.25) ou (10.26) la valeur du moment d'inertie de la section mixte, calculee avec le coeffi- 
cient d'equivalence ricp tenant compte du fluage: 

n^ = no(l + 9)00) (10.99) 

L?i fleche due aux charges variables (fig. 10.45) depend de leur duree d' application. Les charges varia- 
bles de longue duree sont assimilables aux charges permanentes, a condition d'introduire le coefficient de 
fluage (p (t,tQ) correspondant a la duree d' application et non pas (poo- On fera done intervenir dans le calcul 
de la valeur donnee par I'equation (10.98) et la valeur cp (t,tQ), par exemple tiree de la norme SIA 162. 

Dans le cas de charges variables de courte duree, le fluage du beton n'a pas le temps d'intervenir et 
on pent calculer la fleche de la poutre mixte avec le module d'elasticite du beton E^o- Le coefficient 
d'equivalence est alors egal a hq. 

La fleche due au retrait du beton est calculee avec un moment de flexion Mcs constant introduit a 
chacune des extremites libres de la poutre (fig. 10.48). 




(a) Poutre simple (b) Poutre sur trois appuis 



Fig, 10.48 Efforts interieurs et fleches dues au retrait. 
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En introduisant le moment d'inertie de la section mixte non fissuree Ij^ h avec (eq. 10.58), la fleche 
maximale due au retrait vaut: 

Mcs 



pour une poutre simple: 



pour une poutre sur trois appuis: 



Mas 



21 Elh 

pour la travee de rive d'une poutre sur quatre appuis et plus: 



Mcs 
20 EI h 



(10.100) 



(10.101) 



(10.102) 



Fissuration du beton 

La fissuration du beton tendu dans la zone des moments negatifs d'une poutre mixte continue a pour 
effet une redistribution des moments sur appui vers les travees et une augmentation des deformations. 
Ce phenomene est du au fait que la rigidite de la poutre mixte, admise constante dans les calculs, dimi- 
nue sur appui. 

Pour verifier I'etat de service en tenant compte des zones fissurees, il est possible de lier le rapport 
des fleches maximales M^max,h ^^maxj rapport des moments d'inertie sur appui et en travee I~ / 1'^ 
(fig. 10.49). 



^maxj 
/- 



fleche maximale en travee calculee avec une rigidite £/ constante, section homogene 
fleche maximale en travee calculee avec une rigidite reduite sur appui, section fissuree 
moment d'inertie de la section mixte en travee, section homogene 

moment d'inertie de la section mixte sur appui composee du profile metallique et des 
aciers d'armature situes dans la dalle. 

Cette definition de /~ n'est pas rigoureusement exacte; en realite, dans la zone des 
moments negatifs (longueur /~), I'inertie representative se situe entre la valeur /" et la 
valeur /"^ donnee ci-dessus. En effet, selon la quantite et la disposition des armatures, il 
n'est pas du tout exclu que I'inertie sur appui soit, malgre la fissuration, tres proche de 
I'inertie en travee (longueur l^). 



a 



m 



/"*"= const 



^max, h 

Poutre a inertie constante 



^ser 




n 



/ 







^— ( 


1 







+ 



Poutre avec beton fissure sur appui 



m 



^ser 




Fig. 10.49 Fleches des poutres mixtes continues. 
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Les abaques de la figure 10.50 donnent des valeurs numeriques pour le calcul des fleches de poutres 
continues a deux et a trois travees. 




).0 0.2 0.4 0.6 0.8 l.O 0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 



Poutre sur trois appuis Poutre sur quatre appuis 

Fig. 10.50 Influence de la fissuration sur appui sur la fleche des poutres mixtes. 



10.6 Vibrations des planchers 

Les vibrations des planchers de batiment peuvent etre provoquees par le fonctionnement de machi- 
nes tournantes ou vibrantes (notamment lors de leur mise en marche), par des personnes qui bougent a 
cadence reguliere (sport, danse, etc.) ou par des personnes qui se deplacent. 

Dans les deux premiers cas, il s'agit d'un phenomene de vibrations continues; en premier lieu, il 
faut effectuer un calcul dynamique permettant d'apprehender le comportement vibratoire de la structure 
et estimer un eventuel risque de mise en resonance de la structure par les machines. Ensuite, il faut assu- 
rer le bon fonctionnement des machines, la resistance de la structure et le confort des personnes par les 
mesures suivantes, selon le type de structure: 

• transmettre les actions dynamiques directement dans le sol par des poteaux, 

• modifier la rigidite du plancher de maniere a ce que les frequences propres soient notablement 
differentes des frequences imposees, 

• isoler les machines ou le plancher par un dispositif anti-vibrations. 
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Dans le troisieme cas, il s'agit d'un phenomene de vibrations transitoires ; il faut dans ce cas verifier 
par le calcul le comportement vibratoire du plancher dimensionne pour des charges statiques. En parti- 
culier, les poutres naixtes de grande portee peuvent etre mises en vibration transitoire en utilisation nor- 
male, sous la simple action de la circulation de personnes. Ces poutres de grande portee, qui ont I'avan- 
tage de rendre possible la creation de grands espaces sans porteurs genants, peuvent etre realisees grace 
a revolution constante des methodes de calcul et a I'utilisation d'aciers et de betons plus resistants. 
Cette evolution a eu pour consequence la diminution de la masse et de la rigidite des planchers, done 
une augmentation de leur souplesse. 

Nous presentons ci-dessous une methode developpee au Canada [10.3] [10.4] [10.5] qui consiste a 
definir un critere d' acceptation du plancher base sur la perception humaine et tenant compte de 1' accele- 
ration maximale, de la frequence d'oscillation du plancher et de son amortissement. 

10.6.1 Perception humaine 

La perception humaine des vibrations de plancher est un phenomene complexe qui depend de 1' ampli- 
tude du mouvement, de I'environnement qui entoure la personne et de la propre perception de la personne. 
Un mouvement continu pent etre plus genant qu'un mouvement provoque par un impact occasionnel creant 
un mouvement transitoire. Par exemple, le seuil de perception du mouvement d'un plancher de bureau pent 
etre, selon la personne, plus ou moins eleve que celui d'un plancher d'appartement. II est done extremement 
difficile de quantifier la reponse humaine aux mouvements d'un plancher et toutes les tentatives entreprises 
pour definir des echelles de perception humaine n'ont jamais abouti a des recommandations coherentes et 
precises. Toutefois, les echelles proposees par differents auteurs ou normes peuvent conduire a juger un 
meme plancher comme acceptable dans un cas et inacceptable dans un autre. II est possible d'en deduire un 
critere base sur I'observation, critere dependant surtout du facteur d' amortissement du plancher. 

Les planchers peuvent etre classes en differentes categories selon les reactions humaines que provo- 
quent les vibrations. Ces dernieres peuvent: 

• ne pas etre per9ues par les occupants, 

• etre per9ues, mais pas genantes, 

• etre genantes et deranger, 

• etre telles qu'elles rendent les gens malades. 

La norme canadienne de construction metallique [10.5] donne un critere qui quantifie le seuil de tole- 
rance par rapport au desagrement provoque par les vibrations transitoires de planchers de batiments resi- 
dentiels, scolaires et commerciaux. Ce critere est base sur des essais qui comprenaient la mesure de 1' ampli- 
tude initiale sous un coup de talon, de la frequence et de 1' amortissement de la vibration. De plus, on 
assignait a chaque plancher un jugement de satisfaction ou d'insatisfaction base sur revaluation subjective 
des occupants ou des chercheurs. Les seuils de tolerance sont ainsi une combinaison de 1' acceleration et de 
r amortissement du plancher en fonction de sa frequence propre. Ces seuils sont les suivants (fig. 10.51): 

• 1.5% de r acceleration g pour 3% d' amortissement, 

• 5.0% de I'acceleration g pour 6% d' amortissement, 

• 15% de I'acceleration g pourl2% d'amortissement. 

La figure 10.51 [10.5] donne egalement une limite superieure des vibrations continues en fonction 
de I'acceleration maximale a ne pas depasser. 
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Fig. 10.51 Seuils de tolerance des vibrations de planchers de batiment, dus a la circulation des occupants. 



10,6.2 Frequence d'oscillation 

La frequence d' oscillation des planchers, que la dalle soit participante ou non, peut etre calculee 
d'une fa^on approchee par celle d'une poutre sur deux appuis, a condition de calculer la valeur du 
moment d'inertie avec les hypotheses suivantes [10.6] : 

• la poutre est mixte, quel que soit son mode de construction (avec ou sans connexion), 

• la largeur participante de la dalle en beton est egale a Tecartement s des poutres metalliques, 

• Tepaisseur de la dalle mixte est equivalente a celle d'une dalle pleine de poids identique. 

La frequence propre/i du premier mode de vibration d'une poutre simple est donnee par: 

/l = ? (10.103) 

: module d'elasticite de I'acier (£^ = 210- 109N/m2) 
l\, : moment d'inertie de la section mixte [m^] 
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m : masse lineique de la poutre en vibration [kg/m], comprenant le poids propre, la charge 

permanente et une part a estimer de la charge utile, par exemple q sen long 
I : portee de la poutre simple [m] 

Si les poutres simples sont des solives supportees par des sommiers metalliques perpendiculaires (plan- 
cher a deux niveaux de poutres), la frequence propre du systeme f\^syst sera plus petite, car la rigidite de 
r ensemble du systeme est plus grande. Elle peut etre determinee de fa9on approchee par la formule suivante: 

= + (10.104) 

fl fl fZ 

-^l^syst -^l.sol -^lysom 

fl.sol * frequence propre de la solive 

fl,som • frequence propre de la poutre perpendiculaire (sommier) supportant les solives 

Les poutres continues peuvent etre traitees comme des poutres simples car les travees adjacentes 
vibrent en sens oppose. 



10.6.3 Acceleration maximale 



L' acceleration maximale initiale aQ resultant d'une impulsion / vaut 



/i 
/ 

M 
0.9 



= 0.9 



M 



m 



(10.105) 



frequence propre du premier mode [s~l] 
impulsion [N s] 
masse vibrante [kg] 

facteur d'ajustement tenant compte de I'amortissement de la reponse 



Si r impulsion / est donnee par un coup de talon, elle est admise egale a 67 N s. La masse vibrante 
efficace M d'une poutre simple (vibration sinusoi'dale) vaut 0.67 fois la masse effective giQt (poids pro- 
pre du plancher, charge permanente et une part a estimer de la charge utile). La valeur de 1' acceleration 
aQ en pourcentage de 1' acceleration gravitationnelle g est alors donnee par: 



60/1 



m 



f\ 

8 tot 
b 

I 



gtot bl 

frequence propre de la poutre [s"l] 

poids total du plancher, y compris les charges de longue duree [kN/m^] 
largeur participante de la dalle (admise egale a I'entraxe s des poutres) [m] 
portee de la poutre simple [m] 



(10.106) 



En cas de plancher a deux niveaux de poutres (solives et somjniers), la surface de plancher / a 
introduire dans (10.106) vaut: 



bl = 



/ 1, syst 
/l, sol 



bsol hol^ 



f r \2 

J 1, syst 



J 



V 



'som I'Som 



I 



(10.107) 



somj 
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bsol 



largeur de la dalle tributaire de la solive (bsol = 



s 




entraxe des solives 
portee de la solive 



som 



largeur de la dalle tributaire du sommier (bsom = hoi) 
portee du sommier 



10.6.4 Amortissement 

Le pourcentage d' amortissement i^disponible dans le plancher, bien qu'il soit le plus important para- 
metre de la vibration d'un plancher, est le plus difficile a determiner. II depend du type de construction, 
de I'epaisseur et du poids de la dalle, et surtout de la presence d'elements tels que protection contre le 
feu, cloisons, plafonds, conduites, canalisations, revetements de plancher, mobilier, etc. 

La norme canadienne [10.5] recommande par exemple les pourcentages d' amortissement suivants: 

• plancher nu : ^= 3% 

• plancher fini (avec plafond, conduites, revetement de sol, mobilier): ^ = 6% 

• plancher fini avec cloisons: ^= 12%. 

10.6.5 Verifications 

En cas des vibrations continues, les valeurs des frequences propres (y compris les harmoniques de 
mode superieur eventuelles) doivent etre comparees avec les frequences d' excitation de la poutre ou du 
systeme examine. Si ces frequences sont tres proches, il y a une forte probabilite de mise en resonance. 
La norme SI A 160 donne pour quelques types d'ouvrages les frequences propres a eviter 

En cas des vibrations transitoires, I'abaque de la figure 10.51 pent etre utilise pour la verification. La 
frequence fondamentale /i de la poutre ou du systeme examine est alors calculee avec les relations 
(10.103) et (10.104); Tacceleration maximale (en pourcentage de g) des vibrations aQ est calculee avec 
r equation (10.106). En portant ces valeurs dans I'abaque, on trouve un point situe entre les differents 
seuils de tolerance. Par interpolation, on trouve le pourcentage d'amortissement i^requis pour que le 
seuil de tolerance d'une telle acceleration ne soit pas depasse. Si le pourcentage d'amortissement i^est 
connu ou peut etre estime, il est possible de determiner, a I'aide de I'abaque, 1' acceleration maximale aQ 
(en pourcentage de g) que le plancher peut supporter sans depassement de seuil de tolerance. 



10.7 Exemples numeriques 

Les trois premiers exemples numeriques donnes dans cette section concement le dimensionnement 
d'un plancher du batiment presente au paragraphe 6.9.3 pour lequel les charges et actions ont ete determi- 
nees au paragraphe 6.9.4. Le quatrieme exemple concerne la verification de la vibration de ce plancher. 

10.7.1 Dimensionnement des solives 
Donnees 

Cet exemple traite du dimensionnement des solives des planchers d'etage de bureaux du batiment pre- 
sente au paragraphe 6.9.3 (fig. 10.52 (a)). Ces solives reprennent les charges transmises par la tole profilee, 
dont le dimensionnement a ete presente au paragraphe 7.5.1 . 
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A, 



■¥ 



solive IPE 270 
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- -tf 
+ 1| 
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sommier HEA 280 



(a) Structure porteuse 
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ia+Bp+ Be 



(b) Systeme statique et charges au stade de construction 



I I I M I M I I I I 1 M 1 1 I I n 



< t « M t t t t t t ♦ 



n 



1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 m 




(c) Systeme statique et charges au stade definitif 



Fig. 10.52 Solive mixte et charges a considerer. 



Solive : Predimensionnement § 6.9.3: IPE 270 en acier S235 

Dalle mixte : Tole profilee Cofrastra 40/0.75, acier SE 320 G {fyp = 320 N/mm^); aire Ap= 1200 mm^/m 

Epaisseur totale: h= \00 mm 

Epaisseur equivalente: hc^eq = 86.4 mm (epaisseur d'une dalle pleine de 

poids identique) 

Beton: B35/25 (fc = 16 N/mm^) 

Armature: treillis general K 126, acier B550; aire A = 126 mm^/m 
Connexion : Goujons: dD= 16 mm, hf) = 75 mm, Vj^d = 63 kN (tab. 10.37) 

Systeme statique 

Ces solives, distantes de 2 m, sont des poutres mixtes sur deux appuis d'une portee de 8 m. 



Charges a considerer 

• Stade de construction (fig. 10.52 (b)) 
Poids propre de la solive (IPE 270) 
Poids de la tole 

Poids du beton frais 
Charge de construction 

• Stade definitif (fig. 10.52 (c)) 
Poids propre de la solive 

Poids propre de la dalle (tole + beton) 



: = 0.361 kN/m 

: gp = 0.099 kN/m^ • 2 m = 0.2 kN/m 

- ; gc = 2.25 kN/m^ • 2 m = 4.5 kN/m 

: qm = 2.0 kN/m 

: = 0.361 kN/m 

• = + <?c = 4.7 kN/m 
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Poids des finitions : qfin =1.6 kN/m^ ■ 2 m = 3.2 kN/m 

Charge utile : = 3.0 kN/m^ - 2 m = 6 kN/m 

Qserjong = 1-0 kN/m^ • 2 m = 2 kN/m 
qsencourt = 2.0 kN/m^ • 2 m = 4 kN/m 



Situations de risque 

• Stade de construction 

La solive est soumise a deux situations de risque: 

N°l : ' Poids du beton frais preponderant: 1.3 (g^ + ) + 1.5 g^- 

N°2 : Charge de construction preponderante : 1.3 (ga + gp) + 1.5 qfjj-\- 1.3 g^ 

• Stade definitif 

La poutre mixte est soumise a une seule situation de risque: 
Charge utile preponderante: 1.3 (g^ + + <?c ) + 1-5 + L3 qfij^ 



Efforts interieurs 

• Stade de construction 

- Situation de risque n° 1 : 

= 1.3 [ga ^ gp) Y + Y 

= 1.3 (0.361 kN/m + 0.2 kN/m) ■ + 1.5 • 4.5 kN/m • ^-~L- = 59.8 kNm 

^ ^8 8 

= 1.3(0.361 kN/m + 0.2 kN/m) • ^ + 1.5 • 4.5 kN/m • — ^ = 29.9 kN 



- Situation de risque n° 2: 



/ X /2 1.2 /2 

- 1.3(ga + J — + 1.5^?„, — + 1.3g 



8 ""8 8 

, (Smf (Smf 

= 1.3(0.361 kN/m + 0.2 kN/m) • ^ — + 1.5 ■ 2.0 kN/m ■ ^ — 

^ ' S 8 

(8m)2 

+ 1.3 • 4.5 kN/m • — = 76.6 kNm 

8 

Vd = l-3(ga + ^/^ ) ^ + l-5<?m ^ + 1-3 gc ^ 

= 1.3 (0.361 kN/m + 0.2 kN/m) • — + 1.5 ■ 2.0 kN/m ■ — + 1.3 • 4.5 kN/m • — 

^ '2 2 2 

- 38.3 kN 



La situation de risque n° 2 est determinante. 
Stade definitif 

/2 /2 i2 

- 1.3(ga + ) — + 1.5^^ — + 1.3^/j„ — 

o o o 



X 8m^ 8m^ 

- 1.3 (0.361 kN/m + 4.7 kN/m ) • — + 1.5 - 6 kN/m • — - — 

^ ^8 8 



400 CHARPENTES METALLIQUES 

+ 1.3 ■ 3.2 kN/m ■ ^^^^ = 157.9 kNm 

o 

/ / / 

= 1-3 (ga + gb) 2+ 2+ 2 

= 1.3 (0.361 kN/m + 4.7 kN/m) — + 1.5 ■ 6 kN/m — + 1.3 ■ 3.2 kN/m • ^ 
- 79.0 kN 

Securite structurale 

• Stade de construction 

- Resistance: 

Pour eviter de plastifier le profile au stade de montage et pour limiter les deformations, la resistance 
est limitee au moment elastique: 

M/? - = fy = 235N/mm2 ■ 429 • 10^ mm^ = 100.8 • lO*^ Nmm = 100.8 kNm 

fy 235N/mm^ ^ ^ 

= ^- Ah; - = 1710 mm^ = 232.0 - 10^ N - 232.0 kN 

A 3 A 3 

- Verifications: 

100.8 kNm r^^r 
Md = 76.6 kNm < ^ = — = 91.6 kNm OK 

YR 1-1 
Vp 232.0 kN 

Vd = 38.3 kN < — = — = 210.9 kN OK 

• Stade definitif 

- Resistance de la section mixte de la solive (fig. 10.53): 
Largeur participante 

bef = 2c + 0.2al < a (tire du TGC vol. 10, § 5.8.2) 

bef = 135 mm + 0.2 • 1.0 ■ 8000 mm = 1735 mm < 2000 mm 

avec a - 1 .0 pour une poutre en portee simple 
Position de I'axe neutre (tab. 10.23) 

A Acc^r^ 2 86.4 mm • 1735 mm ..^ o 

Aa = 4590 mm^ < — = — = 10 206 mm^ 

^pl (235 N/mm^)/(16 N/mm^) 
L'axe neutre est situe dans la dalle en beton. 



Module plastique 



1 npi Aa 

1 14.7 • 4950 mm^^ 



= 4590 mm^ • ^370 mm - 135 mm - ^ • 



2 1735 mm J 
= 982.5 ■ 10^ mm^ 
Moment plastique 

Mpi = fyZt = 235 N/mm^ • 982.5 • 10^ mm^ = 231 • 10^ Nmm = 231 kN 



m 



- Verification: 

, pi 231 kNm 

Md = 157.9 kNm < = ^ = 210 kNm OK 

YR 1-1 
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b^f = 1735 mm 



A 



A 



hp = 40 mm 



-A 



-A - 



IPE 270 



he ^ hp = 
100 mm 



ha = 
270 mm 



fc 



h = 

370 mm 



Section transversale 



y 



Contraintes 



Fig. 10.53 Section transversale de la solive et contraintes plastiques. 



Calcul de la connexion 

Choix: connexion totale, afin que le moment plastique de la section puisse etre atteint. 
Dans une poutre simple, Teffort rasant est transmis sur un trongon de longueur 
= /+ = / / 2 = 4000 mm 

- Effort rasant (axe neutre dans la dalle): 

= fya Aa = 235N/mm2 ■4590 mm2 = 1079 • 10^ N = 1079 kN 

- Facteur de reduction du a la tole profilee (nervures perpendiculaires a la poutre): 



ki = 0.60 



hp 



hp _ J 

K^P J 



< 1.0 



ki = 0.60 



102.5 mm 



40 mm 

- Nombre total de goujons : 



^75 mm ^ 

1 

y 40 mm J 



= 1.3 ^ ki = 1.0 



2 • 1079 kN 

Nfot = = = 35 goujons 

^RD 1^1 63 kN/goujon ■ 1.0 

Cisaillement longitudinal 

Cette verification se fait selon le double plan A-A au bord des ailes du profile (fig. 10.53). 

- Effort de cisaillement longitudinal par unite de longueur: 

F;^ 1079 ■ 10^ N 

ni = — = = 269.7 N/mm 

li 4000 mm 

- Effort de cisaillement longitudinal par unite de longueur et par plan A-A 

bef -^c 1735 mm - 135 mm 

^d,pl{A-A) = ^d^pl — 77 = 269.7N/mm • , = 124.4N/mm 

^ ^ 2 bef 2 • 1735 mm 

- Resistance au cisaillement longitudinal par unite de longueur: 



v/^ = mm 



J yp 

0.9 77 Acv + fys As + fyp Ap ; 0.23 77 fc ^cv + 



avec Acv = /2c,e<? ' ^000 mm = 86.4 mm • 1000 mm 86.4 ■ lO^ mxn^ 

77 = 1 

Tc = 0.9 N/mm 2 
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As = 126 mm 

fys = 520 N/mm2 

fc = 16 N/mm2 

Ap = 1200 mm2 

fyp = 320 N/mm2 

VR = min (0.9 ■ 1 • 0.9 N/mm^ • 86.4 • 10^ mm^ + 520 N/mm^ ■ 126 mm^ 
+ 320 N/mm2 • 1200 mm^; 0.23 •1-16 N/mm^ ■ 86.4 - 10^ mm^ 

320 N/mm^ ■ 1200 mm^. . /cir>cvT/ comxr/ \ cm cm/ 

+ ;= ) = min (519.5 N/mm; 539.7 N/mm) = 519.5 N/mm 

73 

Verification: 

vd, pi (A- A) = 1244 N/mm <vr = 519.5 N/mm OK 



Aptitude au service 

♦ Stade de construction 

- Fleche due au poids propre de la solive ga et au poids de la tole et du beton frais : 

r4 



W2 = w(ga + gp + gc) = 



5 (ga + gp + gc) I' 



384 



Ea I 



a I ya 



5 (0.361 N/mm + 0.2 N/mm + 4.5 N/mm) • (8000 mmr _ oo o 

— • 2 A ~ LL,L mm 

384 210 • 10^ N/mm^ • 57.9 - 10^ mm^ 



250 



8000 mm 
250 



= 32 mm 



~ Verification: 

W2 = 22.2 mm < 
Stade definitif 

- Coefficients d'equivalence elastique: 

Module d'elasticite du beton pour une action de courte duree (norme SIA 161) 



OK 



Ec{) = 14 000 + 4)^-3 = 14 000 

Coefficient de fluage: (p^ = 1.5 
Charge de courte duree (charge utile): 

Charge permanente (fiinitions) : 



(16 N/mm2 + 4)^-3 = 34 400N/mm2 = 34.4 kN/mm^ 



no = 



Ea 210 kN/mm^ 



= 6.1 



EcO 34.4 kN/mm^ 
f^(p = no {I + (poo) ^ 6.1 ■ (1 + 1.5) = 15.2 

= no (1 + 0.5^00 ) = 6.1 - (l + 0.5 • 1.5) = 10.7 



Retrait: 
Caracteristiques elastiques: 

Les valeurs peuvent etre determinees a I'aide du tableau 10.22 ou selon I'annexe A3. 3 de la publi- 
cation SZS A3. Les valeurs sont resumees dans le tableau 10.54. 



Tableau 10.54 Caracteristiques elastiques des solives mixtes. 





Poids propre 


Charge utile 


Finitions 


Retrait 


n 




6.1 


15.2 


10.7 


/^[106 mm^] 


57.9 


214.9 


175.3 


191.9 


Zb [mm] 


135 j 296.5 


257.7 


274.3 
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Calcul des fleches: 
Poids propre 

"^2 = ^(ga + gb) = 22.2 mm 
Finitions 

5 qfinl"^ 5 3.2 N/mm (8000 mm)"^ 
W2 = w(qfin) = :r— ' = — j = 4.6 mm 

^ 3S4EaIb 384 210- 10^ N/mm^- 157.7- 10^ mm^ 

Retrait 

Mcs I 54.2 • 10^ Nmm • (8000 mm)^ _ ^ 

W2 = Ws = ^ = T— ^ = 10.8 mm 

^ ^ah 8 • 210 • 10^ N/mm^ • 191.9 • 10^ mm"^ 
avec Mcs = ^cs (Zc-Zb) = ^cs (0 Ea ^c(Zc-Zb) 

3 210 kN/mm^ ^^.3 2 fonn 60 mm ^„ . ^ ^ 

= 0.35 • 10 ■ -—^ • 120 • 10-^ mm^ ■ 370 mm 274.3 mm 

10.7 ^2 J 

= 54.2 ■ 10^ Nmm - 54.2 kNm 

Ac = he b = (100 mm - 40 mm) • 2000 mm = 120 • 10^ mm^ 

Les nervures de la tole sont placees transversalement a la solive. Par consequent, est choisi 
comme etant la hauteur du beton au-dessus des nervures. 
Charge utile de courte duree 

J Hser xourt / _ 5 4 N/mm (8000 mm)^ 
- w [qser, court) - ? — 7 ~ * ^ n 7 J 

384 Ealb 384 210 • 10^ N/mm^ . 214.9 - 10^ mm"^ 

= 4.7 mm 
Charge utile de longue duree 

_ . . _ 5 qserA03403long l"^ _ _5_ 2 N/mm (8000 mm)"^ 

- w {qserjong) - 334 - 334 ' ^^3 ^^^^ ^14.9 - 10^ m 

= 2.4 mm 

Verifications: 
Rigidite suffisante 

An ^ / 8000 mm ^ 

WA = 4.7 mm < wu^ = —— - — —- — = 22.9 mm OK 

350 350 
Aptitude au fonctionnement 

^ ^ . ^ / 8000 mm ^„ 

W2 + VV3 - 37.6 mm + 2.4 mm = 40.0 mm > wiim ~ = — 3QQ — = 27 mm 

avec vy2 = vy2 + ^2 + ^2 - 22.2 mm + 4.6 mm + 10.8 mm = 37.6 mm 

La verification de Taptitude au fonctionnement n'est pas satisfaite. La fleche provoquee par le poids 
propre, le poids des finitions et le retrait, doit etre compensee par une contrefleche: 
w\~-W2 - -38 mm 

Cette contrefleche, pour une solive de 8 m de longueur, doit etre superieure a w] = \ 0.025 ■ 8000 
= 14 mm , ce qui est le cas. 



10.7.2 Dimensionnement des sommiers en poutre simple 
Donnees 

Cet exemple traite le dimensionnement des sommiers mixtes, admis en poutre simple, d'un plancher 
(etage de bureaux) du batiment presente au paragraphe 6.9.3. Les semelles superieures des sommiers et des 
solives constituant ce plancher se situent au meme niveau (fig. 10.55). 
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270 
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Fig. 10.55 Sommiers mixtes des planchers, 



Sommiers 
Solives 
Dalle mixte 



Connexion 



HEA 280 en acier S235 {ga = 0.764 kN/m) 
IPE 270 en acier S235 (ga = 0.361 kN/m) 

Tole profilee Cofrastra 40/0.75, acier SE 320 G (fyp = 320 N/mm^) 
Epaisseur totale: h= 100 mm 

Epaisseur equivalente: hc^eq = 86.4 mm (epaisseur d'une dalle pleine de 
poids identique) 

Beton: B35/25 (fc=l6 N/mm^) 

Armature: treillis general K 126 (acier B550) 

Goujons di;) = 16 mm, hp = 75 mm 



Systeme statique 

Les sommiers, distants de 8 m, sont des poutres mixtes sur deux appuis d'une portee de 6 m. On admet 
que la reaction des solives sur les sommiers correspond a une charge uniformement repartie. 



Charges a considerer 

• Stade de construction 

Poids propre des sommiers et solives 

Poids de la tole 
Poids du beton frais 
Charge de construction 

• Stade definitif 

Poids propre des sommiers et solives 
Poids propre de la dalle (tole + beton) 
Poids des finitions 
Charge utile 



ga = 0.764 kN/m + 



V 



0.361 kN/m ■ 8 m 
2 m 



= 2,2 kN/m 



gp 
8c 
^ m 



= 0.099 kN/m 2 8 m = 0.8 kN/m 
= 2.25 kN/m^ • 8m = 18 kN/m 
= 2 kN/m 



ga = 2.2 kN/m 

8b = 8p-^gc= 18.8 kN/m 

qfin = 1.6 kN/m2 • 8 m = 12.8 kN/m 

qr = 3.0 kN/m2 • 8 m = 24 kN/m 

qsencourt = 2.0 kN/m^ • 8 m = 16 kN/m 

^serjong = 1 -0 kN/m^ • 8 m = 8 kN/m 



Situations de risque 

• Stade de construction 

Le sommier est soumis a deux situations de risque: 

N^'l : Poids du beton frais preponderant: 1.3 (ga + g/? ) + 1-5 

N°2 : Charge de construction preponderante : 1.3 (ga + gp) + 1.5 + 1.3 gc 
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• Stade definitif 

La poutre mixte est soumise a une seule situation de risque: 
Charge utile preponderante: 1.3 (ga + gb) + 1-5 1.3 qfi^i 

Stabilite 

• Conditions d'elancement au stade de construction 

c 140 mm 



t 13 mm 
b 257 mm 



= 10-7 < 17 (EE) OK 

- 32.1 < 126 (EE) OK 



d 8 mm 
=> Choix de la methode EE. 

Conditions d'elancement au stade definitif 
c 140 mm 



t 13 mm 



- 10.7 > 8.1 (PP) Le calcul PP n'est pas possible 



10.7 > 10.5 (EP) ^OK 

t 

b^ = b = 257 mm (cas defavorable: ame entierement comprimee) 

br 257 mm /T^t>\ r\i^ 

^ = 32.1 < 37.4 (EP) OK 



d 8 mm 

=> Choix de la methode EP. 
Deversement 

Le sommier est tenu lateralement tous les 2 m par les solives: //) = 2000 mm. 

r 1 \ 



Icr = 81 



V 



1 ^ 

1 — \j/ (cas defavorable: i//= 1.0) 

2 J 



( 1 ^ 
= 81 - 70 mm • 1 - - • 1.0 = 2835 mm 

I 2 ) 

Comme Iq < l^r, 1^ deversement n'est pas determinant. 



Efforts interieurs 

• Stade de construction 

- Situation de risque n° 1 : 

= 1.3(ga + j — + L5 gc - 



8 8 

, (6m)^ (6m)2 

= 1.3(2.2kN/m + 0.8 kN/m • ^ — + 1.5 • 18kN/m • — = 139.1 kNm 

^ ^8 8 

= h3(ga + gp)^^l^5gc ^ 

= 1.3 (2.2 kN/m + 0.8 kN/m) • — + 1.5 • 18 kN/m • — = 92.7 kN 
^ ^2 2 

- Situation de risque n° 2: 

/ X /2 /2 /2 

= l-3(ga + gp ) y + 1.5 y + ^-^gc y 

X (6m)2 (6m)^ 

- 1.3(2.2 kN/m + 0.8 kN/m) • ~ + 1.5 • 2.0 kN/m ■ — 

^ ^8 8 

(6m)2 

+ 1.3 • 18 kN/m ■ ^ — = 136.4 kNm 

8 
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= l-3(gfl + )^ + 1.5 ^ + 1.3gc ^ 



= 1.3 (2.2 kN/m + 0.8 kN/m) ■ — + 1.5 ■ 2.0 kN/m • — + 1.3 • 18 kN/m ■ — 
^ ' 1 2 2 

= 90.9 kN 

La situation de risque n°l est determinante pour le stade de construction. 
Stade definitif 

/2 [1 [2 

= 1.3 (gfl + g/, ) y + 1.5 9r Y + 1-3 y 

= 1.3(2.2 kN/m + 18.8 kN/m) ■ — + 1.5 • 24 kN/m ■ ^ 

^ ^8 8 

+ 1.3 ■ 12.8 kN/m ■ ^ ^ = 359.7 kNm 

8 

= 1-3 (ga + gh) ^ + 1-5 ^ + 1.3 ^ 

= 1.3 (2.2 kN/m + 18.8 kN/m) ■ — + 1.5 • 24 kN/m • — + 1.3 • 12.8 kN/m • — 
^ ' 2 2 2 

= 239.8 kN 



Securite structurale 

• Stade de construction 

- Resistance: 

Mr = fy Wy = 235 N/mm2 • 1010 • 10 3 mm 2 = 237.4 ■ 10 6 Nmm = 237.4 kNm 

Vr = 279.0 kN 

- Verifications: 

M o 237.4 kNm 

M .= 139.1 kNm < — = —=215. 5 kNm OK 

^ YR 1-1 

Vr 279.0 kN 

Vd = 92.7 kN < — = — = 253.6 kN OK 

YR 11 

• Stade definitif 

- Resistance: 

Largeur participante (fig. 10.56) 

bgf = 2c + 0.2 al = 280 mm + 0.2 ■ 1.0 • 6000 mm = 1480 mm < a = 8000 mm 

Position de I'axe neutre (tab. 10.23) 

A c\n'jr\ 2 128 • lO^ mm^ 9 

An = 9730 mm^ > — = — = 8699 mm^ 

npi 14.7 

avec Ac = hc^eq bef = 86.4 mm ■ 1480 mm = 128 • 10^ mm^ 
fc = 16 N/mm2 

fya 235N/mm2 
^ fc 16N/mm2 



=> L'axe neutre se situe dans le profile. La tole, comprimee, est negligee. 
Aa - Act = 9730 mm2 - 4 ■ 140 mm ■ 13 mm = 2450 mm2 < 



Ac 128 • 103 mm2 



= 8707 mm2 
L'axe neutre se situe dans I'aile superieure du profile. 



14.7 
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bef= 1480 mm 




Tu^^n Tin 



100 



270 



HEA 280 



Fig 10.56 Section transversale du sommer mixte. 



Position de Taxe neutre 



lb = ha + 



1 



Ac 



npl 



\ 



J 



= 270 mm + 



] 



( 128 • 10^ mm^ 



4 • 140 mm 



V 



14.7 



- 9730 mm 2 



J 



— 268 mm 
Module plastique 

Ac 



128 ■ 10^ mm^ r 



14.7 
+ 280 mm • 



270 mm + 100 mm - 



V 



86.4 ^ 

2 J 



- 9730 mm 2 



270 mm 



(270 mm)^ - (268 mm) 



= 1833 • 10^ mm^ 



Moment plastique 

M+ = = 235 N/mm2 - 1833 • 10^ mm^ = 430.8 • 10^ Nmm = 430.8 kNm 



y 

- Verification: 



M , = 359.7 kNm < 

a 



M 



pi 430.8 kNm 



7R 



1.1 



- 391.6 kNm 



OK 



Calcul de la connexion 

- Effort rasant (connexion totale) : 

L'axe neutre se trouve dans le profile metallique. 

Fv ^ fc Ac = 16N/mm2 • 128 ■ 10^ mm^ = 2048 • 10^ N = 2048 kN 

L'effort rasant se transmet sur une longueur de = /+ =1/2 car le sommier est une poutre 
simple. 

- Facteur de reduction : 



ki - 0.60 



- 0.60 



^0 



h 



ho 



yhp 



- 1 



< 1.0 



102.5 mm 1^75 mm 
40 mm 'v40mm j 



1.35 > 1.0 =^ ki = 1.0 



- Nombre total de goujons : 



2 F 



+ 



2 • 2048 kN 



tot 



Vrd 63 kN/goujon • 1.0 



= 65 goujons 
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Cisaillement longitudinal 

- Effort de cisaillement longitudinal par unite de longueur: 

F+ 2048 - 10^ N 

"^d nl = — ^ = = 683 N/mm 

// 3000 mm 

- Effort de cisaillement longitudinal par unite de longueur et par plan A-A: 

bef -2c 1480 mm - 280 mm 

^d^pKA-A) = ^d^pl — = 683 N/mm • ^ - 277 N/mm 

^ ^ ^ 2bef 2 • 1480 mm 

- Effort de cisaillement longitudinal par unite de longueur et par plan B-B : 

^d,pl{B-B) = ^d,pl = 683 N/mm 

- Resistance au cisaillement longitudinal par unite de longueur et selon le plan A-A: 
VR = min (0.9 A^v rjTc + ^5 fys ; 0-23 Acv V fc ) 

avec Acv = he ■ 1000 mm - 60 mm • 1000 mm - 60 ■ 10^ mm ^ 

7] = 1 

Tc = 0.9 N/mm 2 

As = 126 mm2 (0 4 mm, 5 = 100 mm) 
fys = 520 N/mm 2 

VR = min (0.9 • 60 • 10^ mm2 • 1 • 0.9 N/mm2 + 126 mm2 • 520 N/mm2 ; 

0.23 ■ 60 • 10^ mm2 • 1 • 16N/mm2 ) = min (114 N/mm; 221 N/mm) 
= 114 N/mm 

- Verification: 

^d,pl{A ~A) = 277 N/mm > vr - 114 N/mm 

La verification n'est pas satisfaite. Nous choisissons done d'augmenter Tarmature et de realiser une 
poutre mixte a connexion partielle. 

As = 503 mm2 (0 8 mm, s = 100 mm, fys = 460 N/mm2) 
^ 0.8; yv = 0.8 • 65 = 52 goujons 

Ntot 

Efforts de cisaillement longitudinal 

^d,pl (A -A), part = 0.8 • 277 N/mm = 221 N/mm 

^d, pi (B-Bl part = 0.8-683 N/mm = 546 N/mm 

- Resistance au cisaillement longitudinal par unite de longueur et selon le plan A-A 
VR = min (0.9 • 60 • 10^ mm2 • 1 • 0,9 N/mm2 + 503 mm^ • 460 N/mm2; 

0,23 • 60 ■ 10^ mm2 •1-16 N/mm2) = min (280 N/mm; 221 N/mm) = 221 N/mm 

Verification 

^d, pi (A- A), part = 221 N/mm = y/^ = 221 N/mm OK 

- Resistance au cisaillement longitudinal par unite de longueur et selon le plan B-B : 
avec largeur de la surface de cisaillement l^is avec une rangee de goujons: 320 mm 

aire de la section cisaillee de Tarmature: A = 2 - 503 mm2 

s 

VR = min (0.9 • 320 ■ 10^ mm2 • 1 ■ 0.9 N/mm2 -h 2 • 503 mm2 - 460 N/mm2 ; 

0.23 • 320 • 10^ mm2 .1-16 N/mm2) = min (722 N/mm; 1178 N/mm) = 722 N/mm 

- Verification 

^d, pl(B-B), part = 546 N/mm < vy^ = 722 N/m OK 
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- Verification de ]a resistance a la flexion: 

Moment de resistance en connexion partielle 

N 

Mplb,part = Mpia + j-^(M pitjot-Mpia) 

tot 

Mpib.part = 261 kNm + 0.8 (430.8 kNm-261 kNm) = 396.8 kNm 
Verification 

Mpib.part ^ 396.8 k Nm _ 
YR 1-1 

Aptitude au service 

• Stade de construction 

- Poids propre: 



Md = 359.7 kNm< 



= 360.7 kNm 



w 



2 = ^{ga gb) = 



5 {ga + gb )^'^ 



384 



5 (2.2 N/mm + 18.8 N/mm) • (6000 mm) 



384 210 ■ 10^ N/mm2 • 136.7 • 10^ mm^ 
- Verification: 



= 12.3 mm 



W2 - 12.3 mm < 



/ 



6000 mm 



250 250 
Stade definitif 

- Coefficients d'equivalence elastique: 
Coefficient de fluage: = 1.5 

Charge de courte duree (charge utile): 



= 24 mm 



^0 = 



a 



c 



210kN/mm2 
34.4 kN/mm^ 



= 6.1 



OK 



OK 



Charge de longue duree: 
Retrait: 

- Caracteristiques elastiques : 

Les valeurs determinees a Taide du tableau 10.22 sont resumees dans le tableau 10.57. 



^(p ^ + (paa) = 6.1 • (1 + 1.5) = 15.2 

- ^0 (1 + 0.5<poo ) = 6.1 • (1 -h 0.5 • 1.5) - 10.7 



Tableau 10.57 Caracteristiques elastiques du sommier mixte. 





Poids propre 


Charge utile 


Finitions 


Retrait 


n 




6.1 


15.2 


10.7 


/^[106 mm4] 


136.7 


394.1 


308.1 


342.8 


Zb [mm] 


135 


266.0 


224.0 


240.8 



Calcul des fleches: 
Poids propre 

i'^'2 = "^{ga + gi? ) = 12.3 mm 
Finitions 

w'i = w (qfin) = 
Retrait 



5 qfin I _ 5 



384 



Ea lb 



12.8 N/mm (6000 mm)"^ 
384 210- 10^ N/mm^. 308.1 ■ 10^ mm"^ 



= 3.3 mm 



t f f 



W2 = Ws = 



^ 327 ■ 10^ N/mm ■ (6000 mm)^ 

^ Ealb 8 • 210 • 103 N/mm2 ■ 342.8 • 10^ mm'^ 



= 20.0 mm 
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avec Mcs = Ncs (Zc-Zb) = ^cs (0 Ea Ac (Zc - Zb) 

nac in-3 210 • 10^ N/mm^ 
= 0.35 • 10 ■ ^^^^ • 60 mm • 8000 mm 

• (370 mm - ^^^"^ -240.8 mm) = 327 ■ 10^ Nmm = 327 kNm 

Charge utile de courte duree 

. . 5 ^ser, court 5 16 N/mm (6000 mm)' 

W4 = w {qser, court) = 



384 Ealb 384 210 • 10^ N/mm^ ■ 394.1 • 10^ mm^ 

= 3.3 mm 
Charge utile de longue duree 

5 qserjong _ _5_ 8 N/mm (6000 mm)^ 

^ 384 Eah 384 210 ■ 10^ N/mm^ • 308.1 • 10^ mm^ 

= 2.1 mm 

Verifications: 

Rigidite suffisante 

n n ^ I 6000 mm ^ 

WA - 3.3 mm<wii„. = —— = — — — — = 17.1 mm OK 

''''' 350 350 

Aptitude au fonctionnement 

a^cA .01 a-T -7 ^ ' 6000 mm 
vyo + vy^ = 35.6 mm + 2.1 mm = 37.7 mm > wi;^ = —— = — — = 20 mm 

^ ^'"^ 300 300 

avec W2 = W2 + W2 + ^^2' = 12.3 mm + 3.3 mm + 20.0 mm = 35.6 mm 

Une contrefleche d'environ 30 mm est necessaire. 



Remarque 

Dans le cas d'un sommier metallique sans connexion avec la dalle en beton, il faudrait un HEA 340 a la 
place du HEA 280 en poutre mixte. 



E 

10.7.3 Dimensionnement des sommiers continus sur trois travees 
Donnees 

Cet exemple traite le dimensionnement des sommiers mixtes, admis continus sur trois travees (poteaux 
interrompus), d'un plancher (etage de bureaux) du batiment presente au paragraphe 6.9.3. Les semelles 
superieures des sommiers et des solives constituant ce plancher se situent au meme niveau (fig. 10.55). 



Sommiers 
Solives 
Dalle mixte 



Connexion 



HEA 280 en acier S235 (ga = 0.764 kN/m) 
IPE 270 en acier S235 (ga = 0.361 kN/m) 

Tole profilee Cofrastra 40/0.75, acier SE 320 G (fyp = 320 N/mm^) 
Epaisseur totale: h = 100 mm 
Epaisseur equivalente: hc^eq - 86.4 mm 
Beton: B35/25 (/^ = 16 N/mm^) 

Armature: treillis general K 126, acier S550 (Jys = 520 N/mm2) 
Armature sur appui: acier S500 (fys = 460 N/mm^) 
Goujons dp = 16 mm, hp = 75 mm 



Systeme statique 

Les sonamiers, distants de 8 m, sont des poutres mixtes sur quatre appuis d'une portee de 6 m. On admet 
que la reaction des solives correspond a une charge uniformement repartie. 



'4' 
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Charges a considerer 

Identiques a celles etudiees dans les exemples des paragraphes 6.7.2 et 10.7.2. 

Situations de risque 

Identiques a celles etudiees dans I'exemple du paragraphe 10.7.2. 

Stabilite 

Conditions identiques a celles etudiees dans I'exemple du paragraphe 10.7.2. 

Efforts interieurs 

• Stade de construction 

Calcul elastique des efforts 

- Situation de risque n° 1 (fig. 10.58): 

M+ = 1.3 ■ 0.08 • (ga ^ gp)l^ + 1-5 - 0.0939 • gc 

= 1.3 • 0.08 ■ (2.2kN/m + 0.8kN/m) • (6m)^ + 1.5 ■ 0.0939 • 18kN/m • (6m)^ 
- 102.5 kNm 

M- = 1.3 • (-0.1) -(g^ ^Sp)l^ + 1.5- (-0.1167) -^c 

= 1.3 • (-0.1) • (2.2kN/m + 0.8kN/m) • (6m)^ + 1.5 • (-0.1167) ■ 18kN/m • (6m)^ 
= - 127.5 kNm 

Vd = 1-3 - 1.1 -(^^ ^8p)i +1.5-1.2g^- / 

- 1.3 • 1.1 • (2.2kN/m + 0.8kN/m) • 6m + 1.5 • 1.2 • 18 kN/m • 6 m 
= 220.1 kN 



4 



t ♦ t ♦ 



g.+ g^ , *"TTTTTmTf t M t t t » t M M M ♦ ♦ t t t t t t t M 



1 

6.0 m 



B 



2 

6.0 m 



3 

6.0 m 



D 



(a) Moment positif maximal 



[in 



A 



1 



B 



D 



(b) Moment negatif et effort tranchant maximaux 
Fig. 10.58 Position des charges pour obtenir les efforts maximaux au stade de construction (situation de risque n° 1). 



- Situation de risque n° 2: 

= 1.3 • 0.08 ■ [ga + <?/7 ) + 1.5 ■ 0.1013 • " + 1-3 • 0.08 • gc 

= 1.3 • 0.08 • (2.2 kN/m + 0.8 kN/m) - (6m)^ + 1.5 • 0.1013 • 2 kN/m ■ (6m)^ 
+ 1.3 • 0.08 • 18 kN/m • (6 m)^ = 89.7 kNm 
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M- = 1.3 • (-0.1) ■ (ga +gp)l^ + 1-5 • (-0.1167) -q^ ■l'^ + 1.3 ■ (-0.1) • gc 

= 1.3 • (-0.1) ■ (2.2 kN/m + 0.8 kN/m) ■ (6 m)^ + 1.5 ■ (-0.1167) ■ 2 kN/m • (6 m)^ 
+ 1.3 ■ (-0.1) ■ 18 kN/m (601)^ = -110.9kNm 

Vd = 1.3 - 1.1 (ga +gp)i +1.5 •1.2 ■ / + 1.3-l.lgc- / 

= 1.3 • 1.1 • (2.2 kN/m + 0.8 kN/m) • 6m + 1.5 ■ 1.2 • 2 kN/m • 6 m 
+ 1.3 • 1.1 • 18 kN/m em = 201.8 kN 



La situation de risque n°l est determinante. 
Stade definitif 

Le calcul des efforts interieurs est effectue selon la methode elastique-plastique d'une poutre a inertia 
constante (section non fissuree). On peut done admettre une redistribution des moments sur appui de 
30% (tab. 10.26). 
- Charge permanente: 

g = ga + gb^(ifin^ 2.2 kN/m + 18.8 kN/m + 12.8 kN/m = 33.8 kN/m 
Moments elastiques 

Ml = 0.08 gfi = 0.08 • 33.8 kN/m • (6m)2 = 97.3 kNm 

M2 = 0.025 2 = 0.025 ■ 33.8 kN/m ■ (6 m)2 = 30.4 kNm 

Mb = -0.1 g/2 = -0.1 • 33.8 kN/m • (6m)2 = - 121.7 kNm 

Moments redistribues (fig. 10.59) 

Mfi = (1 - 0.3) ■ (- 121.7 kNm) = - 85.2 kNm 

M2 = 30.4 kNm + 0.3 • 121.7 kNm = 66.9 kNm 

gx^ _ -33.8 kN/m • (2.58 m)2 ^ 1 xt o ^to iiocixt 
M[ = - ^— + Rfy X = -— 5^ ^— + 87.2 kN • 2.58 m = 1 12.5 kNm 



avec 



-Mr si -85.2 kNm 33.8 kN/m • 6 m 
VA,d = Ra = + — = + = 87.2 kN 



/ 



6 m 



VB,g =Rb = 



Mb . gl 85.2 kNm 33.8 kN/m • 6 m 
"7 



+ 



+ 



= 115.6kN 



Position du point de moment maximal (effort tranchant nul) 



X 



I = 



87.2 kN 



Ra + Rb 87.2 kN+ 115.6 kN 



• 6 m = 2.58 m 







,11 












,11 


1 

' t ' 


1 

■ t ' 






















■ ♦ 





B 



Fig. 10.59 Redistribution des moments sur la travee de rive. 



Charge utile: 
= 24 kN/m 

La position des charges provoquant le moment maximal sur appui est illustree a la figure 10.60(b). 
Moment elastique 

Mg^- 0.1 167 qrfi = - 0.1 167 - 24 kN/m ■ (6m)2 = - 100.8 kNm 
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Moment redistribue 

Mfi = (1 - 0.3) ■ ( - 100.8 kNm) = - 70.6 kNm 



^ 70.6 kNm 24 kN/m • 6 m 



+ 



+ 



= 83.8 m 



S 12 6 m 2 

La position des charges provoquant le moment maximal dans la premiere travee est illustree a la 

figure 10.60(a). 



Sa+8b+'ifin 



1 

6.0 m 



B 



(a) Moment positif maximal 




2 

6.0 m 



LI 



LLl 



1 



B 



2 



C 



IT 



(b) Moment negatif et effort tranchant maximaux 



i 



i 



i 



3 D 
6.0 m 



it 



D 



Fig. 10.60 Position des charges pour obtenir les efforts elastiques maximaux au stade definitif. 



Moments elastiques 

Mb = - 0.05 qrfi = - 0.05 • 24 kN/m • (6m)2 = - 43.2 kNm 
Ml = 0.1013 qr = 0.1013 . 24 kN/m ■ (6m)2 = 87.5 kNm 
Moments redistribues 

Mfi = (1 - 0.3) • (- 43.2 kNm) = - 30.2 kNm 

^ o -24 kNm • (2.79 m)^ 



+ 67.0 kN • 2.79 m - 934 kN 



Mr Hrl -30.2 kNm 24 kN/m • 6 m 
avec v^ ^^ ^ = « + = + . ^ 67 0 kN 



6 m 



Mb qr I 30.2 kNm 24 kN/m • 6 m 



X = 



I = 



+ 

I 2 6 m 

67.0 kN 



+ 



2 m 



= 77.0 kN 



Ra + Rb 67.0 kN + 77.0 kN 



• 6 m = 2.79 m 



Efforts de dimensionnement : 
En travee 

M+ = 1.3 • 112.5 kNm + 1.5 • 93.4 kNm = 286.4 kNm 
Sur appui 

M- = 1.3 ■ (-85.2 kNm) + 1.5 • (-70.6 kNm) = -216.6 kNm 
= 1.3 ■ 115.6+ 1.5 • 83.8 = 276.0 kN 
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Securite structurale 

• Stade de construction 

- Resistance en section (voir § 10.7.2): 
Mel = 237.4 kNm 

Vr = 279.0 kN 

- Verifications: ^ , , ^, 

Mel 237 4 kNm 

Mz = 127.5 kNm<— = = 215.8 kNm OK 

^ Y« 11 

Vr 279.0 kN ^ 
Vd = 220.1 kN < — = = 253.6 kN OK 

YR 1-1 

• Stade definitif 

- Resistance des sections en travee de rive : 
Largeur participante (fig. 10.61(a)) 

Dans cet exemple, nous utilisons la largeur participante bef travee definie dans I'Eurocode 4 (TGC 

vol. 10, § 5.8.2), avec: 

Iq = 0.8 / = 0.8 • 6000 mm = 4800 mm 

/O 4800 mm 
bef, travee =2 — = 2 = 1200 mm 

■^ 8 8 

-^c = f^c,eq befjravee = 86.4 mm • 1200 mm = 103.7 ■ lO^ mm^ 

fc = 16N/mm2 

fya 235N/mm2 

npi = ~ = — = 14.7 

^ fc 16N/mm2 

Position de I'axe neutre 

^ rmn 2 '^c 103 700 mm^ 2 
Aa = 9730 mm"^ > — = : = 7054 mm'^ 

npi 14.7 

L'axe neutre se situe dans le profile. La tole, comprimee, est negligee. 

Aa-4 ct = 9730 mm^ -4-140 mm • 13 mm = 2450 mm^ < — = 7054 mm^ 
L'axe neutre se situe dans I'aile superieure du profile. 



Position de l'axe neutre 

1 ' 



— A 
\npl ) 



= 270 mm + — (7054 mm^ - 9730 mm^) = 265 mm 

4 • 140 mm ^ ^ 



t 



1200 




HEA 280 



t 



1100 



270 



t 



750 



• 


• 1 — 


T »! 




• 




• 


1 • 




* • 




^ 1 


• 















HEA 280 



(a) Section en travee de rive (b) Section sur appui 

Fig. 10.61 Sections transversales du sommier mixte continu en travee et sur appui. 
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Module plastique 



nncA 2 f^nn i nn 86.4 mm^ o 270 mm 
= 7054 mm^ • 270 mm + 100 mm - 9730 mm^ • 

V 2 J 2 



(270 mm)^ - (265 mm) 



= 1741 • 10^ mm^ 



+ 280 mm 
Moment plastique 

= fy = 235N/mm2 . 1741 . iq3 = 409.1 . 196 Nmm = 409.1 kNm 

Suite a un predimensionnement au cisaillement longitudinal, nous choisissons une connexion par- 
tielle avec un degre de connexion de 0.6. La resistance ultime de la section diminue. 
Resistance ultime a la flexion 

Mpl^partiel = M^/^ + 0.6 (M pi^ tot - M pia) 

avec Mpia = 261 kNm (HEA280) 

M+ = 409.1 kNm 
pi, tot 

MpKpartiel = 261 kNm + 0.6 • (409.1 kNm -261 kNm) = 349.9 kNm 
- Resistance des sections sur appui: 

Largeur participante bgf^appui (fig- 10.61(b)), avec: 
/O = 0.25 - 2 1 = 0.25 • 2 ■ 6000 mm = 3000 mm 

In 3000 mm 
bef,appui =2-^ = 2 = 750 mm 

8 8 

^ct = hc^eqbef , appui ~ 86.4 mm • 750 mm = 64.8 10-^ mm2 
Estimation de T armature selon SIA 162 (armature minimale) 

P fct Act 1.2 0.85-2 N/mm2-64.8- 10^ mm2 ^.^ o 
= = = 287 mm^ 

fys 460 N/mm2 

287 mm 2 

Pour 1 m: = = 383 mm ^ 

0,75 m 

Choix: 010 mm, s = 200 mm, = 393 mm2/m 

Position de Taxe neutre (tab. 10.23) 

235N/mm2 

^dIs ^ - 0-51 

^ 460N/mm2 

As = 393 mm2 / m • 0.75 m = 295 mm2 

Aa = Act + {ha - 2 r ) = 4 • 140 mm • 13 mm + ( 270 mm - 2 ■ 13 mm ) • 8 mm 
= 9230 mm2 

Aa-Act = 9230 mm2 - 4 • 140 mm • 13 mm = 1950 mm^ 
A, 295 mm2 



^pls 



0.51 



= 578 mm 2 



Aa - 4ct > — - 1950 mm2 > 578 mm2 (axe neutre dans Tame du profile) 

fT-pls 



1 

Zb = 



-2d 



As 



2ct , 
+ -\- ha ~ t 

d 



-Aa 

1 /- ^ o ^ ^ o\ 2 ■ 140 mm ■ 13 mm 



/ O ^ ^ \ ^ ' IH-W UUll ■ 111111 „ 

578 mm2 - 9230 mm2 + + 270 mm -13 mm 



2 ■ 8 mm ^ ^ 8 mm 

= 171 mm 
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Module plastique 



2 



Z}y = Zs - Aa ' Za ^ ha - - ^ d{ha - t) - d z 

= 578 mm^ ■ 341 mm - 9230 mm^ ■ + 4 • 140 mm • 13 mm 

2 

^ 13 mm ^ 2 2 

270 mm + 8 mm (270 mm - 13 mm) - 8 mm - (171 mm) 

V 2 J 

- 1160- 10^ mm^ 
Moment plastique 

M-^ = fy Zb = 235 N/mm2 • 1160 ■ 10^ mm^ = 272.6 • 10^ Nmm = 272.6 kNm 

- Verifications: ^ 

. ^ pi, pan 349.9 kNm ^ 

= 286.4 kNm < — = = 318.1 kNm OK 

^ YR 1-1 

^pl 272.6 kNm ^ ^„ 

M~ = 216.6 kNm < = - 247.8 kNm OK 

d YR 1.1 

Vpl 279.0 kN 
Vd = 276.0 kN < — = = 253.6 kN 

YR 1-1 

La verification de I'effort tranchant n'est pas satisfaite. II faut choisir un HEA 300 a la place du HEA 
280 afin que la securite structurale soit assuree. 

Calcul de la connexion 

• Efforts rasants 

Uaxe neutre en travee etant dans le profile metallique, on obtient: 

41641F+ = f = \6 N/mm^ • 103 700 mm^ = 1660 • 10^ N = 1660 kN 
F- = fy, As = 460 N/mm^- 295 mm^ = 136 - 10^ N = 136 kN (treillis neglige) 

• Nombre de goujons 

Goujons dQ= 16 mm, hp - 75 mm: Vro = 63 kN (tab. 10.37) 
Le nombre de goujons s'eleve done a: 

^RD 63 kN 

Fy- 136 kN 

Vrd 63 kN 

Travees de rive : Ntot - 2 + N" = 2 • 16 + 3 = 35 goujons 
Travee centrale: N iqi - 2 A'^'^ + 2 A'^" = 2 • 16 + 2 • 3 = 38 goujons 

• Repartition des goujons (fig. 10.62) selon eq. (10.90) 
Espacement minimal entre les goujons: 5 rf/) = 5 ■ 16 mm = 80 inm 
Espacement maximal: 600 mm ou 4 /z/) = 4 ■ 75 mm = 300 mm 

Cisaillement longitudinal 

Calcul plastique 

• Effort de cisaillement longitudinal par unite de longueur 

- Dans la zone des moments positifs, la travee centrale est determinante: 

0.6 0.6- 1660- 10^ N ... 

^d,pl = — r = = 498 N/mm 

' ^ li 2000 mm 
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-85.5 kNm 






2.58 m 



16 goujons 



112.9 kNm 
2.58 m 



16 goujons 




0.84 m| 1.0 m 



3 gouK 3 gouj. 

i 4 



6.0 m 



2.0 m 



16 goujo ns 
6.0 m 



1 



Fig. 10.62 Diagramme des moments redistribues et repartition des goujons. 



- Dans la zone des moments negatifs, la travee de rive est determinante: 

F{r 136 • 10^ N 

nl - = = 162N/mm 

// 840 

Effort de cisaillement longitudinal par unite de longueur et par plan A-A 

- moments positifs : 

0.7 / 6000 mm 
bef =2 = 2 • 0.7 • = 1050 mm 

bef-2c .no XT/ 1050 mm-300 mm no nt/ 

.1 rA ^^ = / = 498 N/mm • — -—— = 178 N/mm 

d, pi (A-A) d,pl 2bef 2 -1050 mm 

- moments negatifs: 

b^f -2c 

^d,pl{A-A) = ^d,pl -irr 

2 bef 

750 mm - 300 mm 

= 162 N/mm = 48.6 N/mm 

2 • 750 mm 

Cas determinant (moments positifs): Vci^pi{A - A) = 1^8 N/mm 

Effort de cisaillement longitudinal par unite de longueur et par plan B-B 

- moments positifs : 

^d,pl (B-B) = yd, pi = 498 N/mm 

- moments negatifs : 

^d, pi (B-B) = ^d.pl = 162 N/mm 

Resistance au cisaillement longitudinal par unite de longueur et selon le plan A-A 

VR - min (0.9 Acv r]Tc + fys ; 0.23 Acv V fc) 
avec Acv = 60 mm • 1000 mm = 60 • 10^ mm2 

77=1 

Tc = 0.9 N/mm2 

As - 126 mm^ ( ^4 mm, s = 100 mm) 
fys = 520 N/mm2 
fc= 16 N/mm2 

V/? = min (0.9 • 60 • 10^ mm^ • 0.9 N/mm^ + 126 mm2 • 520 N/mm2 ; 

0.23 • 60 • 103 mm2 ■ 16N/mm2 ) 
= min (114 N / mm; 221 N/mm) = 114 N/mm 
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Verification 

^d, pl{A - A) - 178 N/mm <v^= 114 N/mm 
La verification n'est pas satisfaite. Nous choisissons done d'augmenter Tarmature: 

As = 283 mm^ ((f) 6 mm, s = 100 mm Jys = 460 N/mm^) 

vji = min (244 N/mm; 221 N/mm) = 221 N/mm 
Verification 

178 N/mm < 221 N/mm 

Resistance au cisaillement longitudinal par unite de longueur et selon le plan B-B 
largeur de la surface de cisaillement /^^^ avec une rangee de goujons: 340 mm 
largeur de la surface de cisaillement l^i^ avec deux rangees de goujons: 373 mm 

Cas determinant: moments positifs avec deux rangees de goujons, v^pi (B-B) = 498 N/mm 

VR = min (0.9 Acv V^c + ^5 fys ; 0.23 • Acv Tj fc ) 
avec Acv - 373 mm * 1000 mm = 373 • 10^ mm^ 
77=1 

Tc = 0.9 N/mm^ 

As = 2 ' 283 mm^ = 566 mm^ (double cisaillement) 
fys = 460 N/mm^ 
fc= 16N/mm2 

VR = min (0.9 - 340 - 10^ mm^ • 0.9 N/mm^ + 566 mm^ • 460 N/mm^; 

0.23 ■ 340 • 10^ mm^ ■ 16 N/mm^) 
= min (536 N/mm; 1251 N/mm) = 536 N/mm 
Verification 

"^d, pl{B ~ B) = 495 N/mm < VR = 536 N/mm 



OK 



OK 



Aptitude au service 

• Stade de construction 

Fleche due au poids propre des profiles et de la dalle: 



W2 = 



322 -{ga +8b)l'^ 32.2 ■ (2.33 kN/m + 18.8 kN/m) • 103 ■(6 m) 



/ 



ya 



182.6 • 106 mm4 



= 4.8 mm 



Cette fleche represente 1 / 1250 de la portee et ne necessite pas de mesures particulieres. 
Stade definitif 

Les inerties sont calculees a I'aide des formules du tableau 10.22. La determination des fleches au stade 
definitif est effectuee a Taide de la table de la publication SZS A3, annexe A4.3. Les principales gran- 
deurs sont resumees dans le tableau 10.63. 



Tableau 10.63 Resume des principales grandeurs pour le calcul des fleches, 





Poids des 
finitions qfin 


Charge utile 


Retrait 


^ser,court 


^ser,long 


q [kN/m] 


12.8 


16 


8 




n 


15.2 


6.1 


15.2 


10.7 


[106 mm^ ] 


194.8 


194.8 


194.8 


194.8 


/+ [106 mm4 j 


334.1 


438.8 


334.1 


368.8 


h \/? 


0.58 


0.41 


0.58 


0.53 


^muxji 1 ^max,f 


0.91 


0.87 


0.91 


0.895 
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6.0 m 



Fig. 10.64 Position des charges pour le calcul des fleches. 

Fleche maximale en travee pour ime rigidite EI constante et une section homogene (fig. 10.64) 
Poids propre 

^2 = ^{ga + gb) = 4.8 mm 
Finitions 



32,2 -qf.n I 32.2- 12.8 N/mm- (6000 m)4 

W2 = w (qfin) = = 7 r = 1.6 

334.1 . 10^ mm^ 



/ + 



mm 



Retrait 



f 1 1 



W2 = 



Ws = 



_ 425.3 ■ 10^ N/mm ■ (6000 mm)^ 

19 EI^ 19 • 210 • 10^ N/mm2 • 368.8 • 10^ mm^ 



= 10.4 mm 



avec Mcs = -^C5 iZc-Zb) = 3297 kN • (0.360 m- 0.231 m) = 425.3 kNm 



!^cs = £cs (0 • Ecs Ac = Scs (0 



Ea 



n 



= 0.35 • 10-3 . ^"^"^ • 8000 mm ■ 60 mm = 3297 kN 

Zc = 290 mm + 100 mm - - 350 mm 



Charge utile de courte duree 

47.1 

W4 = w {qser,court) = 



ser, court 



/4 



^b 



^ 47.1 • 16 N/mm ■ (6000 mm)"^ = 2 24 
438.8 • 10^ mm^ 



mm 



Charge utile de longue duree 

47.1-^ r /4 



/ + 
^b 



47.1 • 8 N/mm • (6000 mm)"^ 
2 — = 1.46 mm 

334.1 • 10^ mm"^ 



Verification des fleches: 
Rigidite + confort 



w 



4 = ^qser, court = 2.24 mm < 



350 



6000 mm 
350 



= 17.1 mm 



Fonctionnement + aspect 



+ = 16.8 mm + 1.46 mm = 18.26 mm < 



/ 



6000 mm 



= 20 mm 



300 300 

avec VV2 = VV2 + ^2 + ^2' = 4.8 mm + 1.6 mm + 10.4 mm = 16.8 mm 



OK 



OK 



Aucune contrefleche n'est necessaire. 



Remarque 

Sans la connexion entre I'acier et le beton, le profile necessaire serait un HEA 320 a la place d'un 
HEA 300. 
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10.7.4 Verification de la vibration d'un plancher 
Donnee 

Le plancher de 42 m par 24 m du batiment represents a la figure 10.65 est destine a recevoir une charge 
utile uniformement repartie de 3 kN/m-^. II est constitue d'une dalle avec tole profilee de 100 mm d'epais- 
seur. Le poids des finitions (chape, galandages, faux plafonds) est de 1.6 kN/m-^. 

tole profilee Cofrastra 40 noyau central solive IPE 270 



/ 



3x8.0 = 24.0 in 



-- 1— t: 



-j 1 



Plan 



sommier HEA 300 



poteau 



7 X 6.0 = 42.0 m 



Fig. 10.65 Plancher mixte a verifier. 



Systeme statique 

L'ossature metallique qui supporte la dalle est composee de sommiers a trois travees continues de 6 m 
de portee, equidistants de 8 m, et de solives transversales en poutre simple de 8 m de portee, equidistantes 
de 2 m. Les semelles superieures des sommiers et des solives sont au meme niveau. Les poutres ne sont pas 
etayees lors du betonnage. 

Le dimensionnement du plancher donne les resultats suivants (calcul elastique-plastique, § 10.7.1 et 
10.7.3): 

solives IPE 270, acier S235, 
sommiers HEA 300, acier S235. 



Frequence propre d'une solive 

Le moment d'inertie est calcule sur la base d'une largeur participante b\ = b^ol = 2000 mm, d'une 
epaisseur de dalle h^^eq = hc= 100 mm et d'un coefficient d'equivalence acier-beton 
n = Ea/ Ec = 2\0 kN/mm^ / 34.4 kN/mm^ = 6. 1 . 
Position de Taxe neutre par rapport a la fibre inferieure de la poutre: 

{h- Za - he) ^ 4590 mm^ ■ (370 mm - 135 mm - 100 mm) = 849 150 mm^ 



Ac he 



2000 mm ■ 100 mm 100 mm 



6.1 



= 1 639 344 mm ^ 



[h~Za-hc)<—-~^ 849 150 mm^ < 1 639 344 mm^ ^ "^^tre dans la dalle 

riel 2 



Zb = h - 



bef 



2 bpf 
\| nel Aa 



= 370 mm - 



= 301.7 mm 



6. 1 • 4590 mm 2 
2000 mm 



2 • 2000 mm , 
1+ 1 + r- (370 mm - 135 mm) 

\ 6.1 • 4590 mm2 
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Moment d'inertie 



1 ^ef 



lb ^ hi + Aa {za - Zb) + {h - Zb) = 

3 net 

= 57.9 • 10^ mm4 + 4590 mm^ • (135 mm - 301.7 mm) 
1 2000 mm ,3 



+ 



6.1 



(370 mm - 301.7 mm)"^ - 220.3 • 10^ mm^ 



Masse a considerer: 

m = ma + frify + mg = 36.1 kg/m + 500 kg/m + 320 kg/m = 856 kg/m 



Frequence : 



71 lEalb 
J\,sol = - J — 



n 210 • 10^ N/m2 • 220.3 • 10"^ m^ . 

= (■ _ = 5.7s-l 

2 \' m/4 2 ^1 856 kg/m .(8 m)"^ 



Frequence propre du sommier 

Le sommier peut etre considere comme une poutre simple. Le moment d'inertie est calcule sur la base 
d'une largeur participante /?2 - bsom - 8000 mm, d'une epaisseur de dalle h = 100 mm et d'un coefficient 
d'equivalence n = 6A. 

Position de I'axe neutre par rapport a la fibre inferieure de la poutre: 

Zb = 333 mm 
Moment d'inertie: 

7^ = 663 ■ 10^ mm4 
Masse a considerer: 

in =ma + mb + m^fin = 88.3 kg/m + 2000 kg/m + 1280 kg/m = 3370 kg/m 
Frequence: 



fi, 



K 



som 



i 



210 ■ 109 N/m2 ■ 663 ■ IQ-^ 
3370 kg/m 



= 8.8S-1 



Frequence propre du systeme 



1 



1 



/ 



\,sys 
f\ ,sys 



h,soi 



+ 



1 



+ 



f].som (5.7S-1) (8.8S-1) (4.8 



-1 



= 4.8s-l 



Acceleration maximale 

La surface de plancher vaut: 42 m • 24 m = 1008 m^. En cas de plancher a deux niveaux de poutres, la 
surface du plancher a prendre en compte vaut: 



b I = 



r r \2 
J 1 ,sys 



f 



f\,so 



bsol hol^ 



U 



J 1 ,sys 
\fl ,somj 



bsom hom 



4.8 s 



-1 ^ 



V 



5.7 s 



-1 



2 m • 8 m + 



J 



4.8 s 



-1 ^ 



V 



8m • 6m = 25.40 m^ 



J 



^8.8s-l 

Le poids total du plancher vaut: 

^ 0.883 kN/m^ 0.361 kN/m^ o oc 1 xt/ 9 1 ^ 1 xr/ 9 ^ o>i i xr/ 2 
= + + 2.35 kN/m^ + 1.6 kN/m^ = 4.24 kN/m^ 



tot 



8 
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L' acceleration maximale en pourcentage de Tacceleration gravitationnelle est de: 

60fi^sys 60 ■ 4.8 s-1 
ao = — = = 2.67 % g 

Gtot b I 4.24 kN/m^ • 25.40 
En introduisant gq et / i^sys dans le diagramme de la figure 10.51, on constate que le plancher est 
satisfaisant du point de vue des vibrations transitoires (personnes qui marchent sur le plancher) car le point 
(^0 y fl,sys ) ^^^^^ dessous du seuil de tolerance pour un plancher fini = 0.6%). 
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11 Cadres de halles 




Halle de sport Buchholz, Uster (ZH) 

La structure porteuse est composee de cadres a trois articulations en profils composes a ame pleine. 
Les appuis sont de veritables articulations en fonte qui mettent en evidence la simplicite du systeme 
statique. 

Maitre de I'ouvrage : Stadt Uster 
Architecte : Camenzind Grafensteiner, Zurich 
Ingenieur : R. Ambass, Uster, Geilinger Stahlbau, Biilach 
Annee de mise en service : 1998 

Photo Patrik Borgeaud, Camenzind Grafensteiner, Zurich 
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11.1 Introduction 

Nous avons presente au chapitre 3 differents systemes porteurs de halles qu'il est possible de conce- 
voir avec les produits en acier existant sur le marche. La plupart de ces systemes porteurs sont plans et 
se presentent sous la forme de cadres (fig. 11.1). Un cadre est constitue d'une traverse (poutre simple ou 
continue), appelee ferme lorsqu'elle est constitute d'un treillis, et de montants qui servent d'appui a la 
traverse et reportent les charges vers les fondations. Traverse, montants, noeuds et pieds de montant 
constituent les elements structuraux du cadre. 




Fig. 11.1 Cadre de halle. 



Pour le dimensionnement, un cadre pent etre considere en premier lieu dans sa globalite, puis 
comme la juxtaposition d'elements structuraux. En tant que systeme statique global, le cadre est soumis 
a divers types d'actions, principalement constitutes de forces, concentrees ou reparties, et eventuelle- 
ment de couples. Un tel systeme fait I'objet d'un calcul statique (appele analyse globale dans les Euro- 
codes), qui consiste en la determination de I'intensite et de la repartition des efforts interieurs associes a 
chaque situation de risque et accessoirement des deplacements. Une fois les resultats obtenus, I'inge- 
nieur effectue une serie de verifications destinees a controler si globalement la securite structurale 
requise du cadre est assuree et si les cri teres d' aptitude au service sont satisfaits. 

Pour la verification de la resistance des elements, voire des sections, on considere le cadre comme la 
juxtaposition d'elements structuraux. II est alors necessaire que les interactions entre elements adjacents 
soient exteriorisees, ce qui ne pent se faire, en toute rigueur, qu'au terme du calcul statique, une fois que 
les efforts interieurs sont connus. Lorsqu'il s'agit d'effectuer le predimensionnement d'un cadre, celui- 
ci est aussi considere comme un systeme forme de la juxtaposition d'elements structuraux; toutefois, il 
faut etre conscient que dans ce cas, on ne prend en compte que des valeurs approchees des efforts inte- 
rieurs et de leurs interactions. 

Le present chapitre est consacre au calcul statique des cadres. Apres avoir expose le comporte- 
ment structural d'un cadre (sect. 1 1.2), nous presentons les differentes methodes de calcul des efforts 
interieurs (sect. 11.3) et les methodes permettant de prendre en compte la stabilite des elements 
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comprimes (sect. 11.4). Enfin nous exposons la procedure de dimensionnement des cadres compre- 
nant les verifications de la securite structurale et de 1' aptitude au service (sect. 11.5) ainsi que deux 
exemples numeriques de calcul statique et de dimensionnement d'un cadre de halle. Le dimensionne- 
ment detaille des elements de cadre, selon le principe de la juxtaposition des elements structuraux, 
fait I'objet du chapitre 12. 



11.2 Comportement structural d'un cadre 

11.2.1 Influence de la rigidite des elements 

La repartition elastique des efforts interieurs dans un cadre de geometric donnee, soumis aux 
actions d'une situation de risque donnee, depend des rapports des rigidites des elements structuraux. 
Ainsi, pour le cadre rectangulaire de la figure 11.2(a), la traverse de longueur / a une rigidite valant 
EI ill et le montant de hauteur h une rigidite Elf^/h , ou E designe le module d'elasticite tandis que 
et sont les moments d'inertie, pour la flexion dans le plan du cadre, de la traverse (indice t) et de 
chacun des montants (indice m), respectivement. Le facteur qui gouverne la repartition des efforts 
interieurs est done le rapport (EI^ h/EI^ I). Si ce rapport est tres grand (fig. 11.2(b)), la traverse est 
tres rigide comparativement au montant; elle pent alors etre consideree comme une poutre simple tan- 
dis que les montants sont admis encastres a leur sommet et soumis a un effort axial de compression 
egal a la reaction d'appui de la traverse chargee. Si, au contraire, ce rapport est faible (fig. 11.2(c)), 
les montants sont tres rigides comparativement a la traverse; la traverse se comporte alors comme une 
poutre bi-encastree tandis que les montants sont admis articules en tete et soumis a un effort axial de 
compression concomitant a un moment de flexion egal au moment d'encastrement de la traverse 
chargee. 




EL 



El 



m 



(a) 



I M 1 I I i 

1 1 1 n n 



m 
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h 



(b) 
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t ♦ t M M W ♦ 



» 



EL 



(c) 



Fig. 11.2 Influence du rapport des rigidites traverse/montant. 
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Nous constatons que dans ces deux cas extremes, le cadre est assimile a la juxtaposition de ses ele- 
ments structuraux, sans interaction entre eux. Dans la realite, le rapport des rigidites respectives des ele- 
ments a toujours une valeur finie non nuUe et il existe des interactions elastiques evidentes entre traverse 
et montants, qui ne sont rien d'autre que les efforts interieurs assurant I'equilibre des efforts et la com- 
patibilite des deplacements aux interfaces de ces elements, determines lors du calcul statique du systeme 
global (fig. 11.3). C'est alors ce systeme forme de la juxtaposition d'elements structuraux avec leurs 
interactions qui est utilise pour verifier la resistance des elements du cadre (chap. 12). 



M I I I M M 
T T M f T T T T 



B 



M 



T T T T T T 



B 



C 



D 



<ll 



B 



^4 



1 


1 1 




1 

f t 1 


1 


rn 

f T 1 




1 ' 





M, 



C 



Mr T 



B 



c 



C f M 



C 



D 



o 



t 



A^. 



A^ 



D 



t 



Fig. 11.3 Interaction entre les elements d'un cadre. 



11.2.2 Situations elementaires d'un cadre 

Le calcul statique d'un cadre vise principalement a determiner la repartition qualitative et quantita- 
tive des efforts interieurs (M, V, AO dans la structure lorsque celle-ci est soumise a une action donnee ou 
a un ensemble d' actions. Pour bien comprendre la maniere dont un cadre reagit a ces diverses actions, 
nous allons examiner un certain nombre de situations elementaires afin de mettre en evidence les diffe- 
rences de comportement structural. 

Examinons le comportement d'un cadre tenu lateralement soumis successivement a Taction de for- 
ces verticales puis de forces horizontales (fig. 11.4). Nous admettons qu'a Tetat non charge, les mon- 
tants sont parfaitement rectilignes et verticaux et que la traverse est parfaitement rectiligne et horizon- 
tale. 

Si nous appliquons aux angles du cadre des forces concentrees verticales (fig. 11.4(a)), les efforts 
interieurs n'existent que dans les montants; ils s'agit d'efforts axiaux de compression egaux a la force 
appliquee au sommet des montants. En d'autres termes, les elements constituant le cadre ne sont nulle- 
ment sollicites en flexion aussi longtemps que les montants restent rectilignes et ne fiambent pas. Si les 
montants ont tendance a fiamber, la traverse procure un encastrement partiel en tete de montant. 

Considerons maintenant ce meme cadre soumis a une charge uniformement repartie sur la traverse 
(fig. 11.4(b)). En raison de la continuite avec les montants, la flexion de la traverse sous Taction de la 
charge entraine la flexion des montants. Ainsi, si la resultante de la charge repartie est la meme que celle 
des forces concentrees du cas precedent, les montants sont davantage sollicites car la flexion se super- 
pose a Teffort axial de compression. Cette soUicitation additionnelle infiue non seulement sur les efforts 
interieurs mais aussi sur les deformations, done sur la resistance des montants. 

Sous Taction d'une force concentree horizontale (fig. 1 1.4(c)), un cadre tenu par un systeme de contre- 
ventement efficace situe dans le plan du cadre n'est en principe soumis a aucune flexion. Sa traverse a 
pour simple fonction de reporter la force horizontale appliquee vers le systeme de contreventement; les 
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(a) Cadre tenu, forces concentrees verticales aux angles de cadre 
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(b) Cadre tenu, charge uniformement repartie sur la traverse 
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(c) Cadre tenu, force concentree horizontale au niveau de la traverse 
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(d) Cadre non tenu, force concentree horizontale au niveau de la traverse 
Fig. 11.4 Cadre tenu et non tenu lateralement soumis a diverses actions, 



montants sont alors libres de tout effort interieur. Cette meme force horizontale appliquee a un cadre 
non tenu lateralement (fig. 11.4(d)) cree des reactions en pied de chacun des montants. Ces reactions 
generent une repartition antimetrique du moment de flexion dans le cadre et des efforts normaux de 
signe oppose dans les montants. Le deplacement horizontal est done la cause d'une modification subs- 
tantielle dans la reponse structurale du cadre et de ses elements; en particulier, la sollicitation des ele- 
ments et la deformation laterale du cadre en sont aflfectees. 
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11. 2J Imperfections 

Tout cadre construit est I'aboutissement d' interventions humaines: assemblage et montage d'ele- 
ments structuraux, eux-memes elabores a partir de produits manufactures. II faut done s'attendre a la 
presence d'un certain nombre d' imperfections, en particulier de nature geometrique. Desormais, la plu- 
part des normes prescrivent que le calcul statique d'une structure soit effectue sur cette structure 
«imparfaite». La nature des imperfections initiales a considerer dans I'etat non charge est definie de 
maniere conventionnelle et leur valeur maximale est fixee forfaitairement sur la base d'un ensemble sta- 
tistique de mesures effectuees sur site. 

Imperfections globales d'ossature 

Les imperfections globales d'ossature consistent conventionnellement en un faux aplomb des mon- 
tants qui se traduit par une rotation initiale (pQ de leur axe theorique par rapport a la verticale (fig. 1 1.5). 
II s'agit d'une imperfection due au processus de montage de la structure. 
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Deformee finale 



Figo llo5 Faux aplomb des montants. 



A I'instar de TEurocode 3, la norme SIA 161 adopte la valeur maximale suivante de la rotation 
initiale: 



200 



facteur tenant compte du nombre de montants par cadre et par etage 
facteur tenant compte du nombre d'etages ris 



(H.l) 



km = 7'^.5 + 1M;^< 1.0 



ks = ^0.2+ \lns< 1.0 



(11.2) 



(11.3) 



On notera que les nombres rim interviennent sur la valeur de reference de 1/200; elles tradui- 
sent en fait la faible probabilite de voir tous les montants d'un meme etage, d'une part, et tous les etages 
de I'ossature, d' autre part, presenter un faux aplomb de valeur maximale et dans la meme direction. 
Cette rotation initiale s' applique dans toutes les directions horizontales mais n'est a prendre en conside- 
ration que dans une seule direction a la fois. 
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II est souvent commode de recourir, en lieu et place de ces imperfections d' aplomb, a un systeme 
equilibre de forces horizontals equivalentes. Pour un montant, les forces horizontales equivalentes aux 
rotations initiales cpQ sont representees a la figure 11.6(a); elles conduisent au systeme de la figure 
11.6(b) dans le cas d'un cadre a etages multiples. II ne faut pas omettre les reactions dues a ces forces 
equivalentes fictives au pied des montants afin de ne pas transmettre indument ces forces horizontales 
equivalentes jusqu'aux fondations. 




(b) Pour un cadre a etages multiples 

Fig. 11.6 Forces horizontales equivalentes aux rotations initiales. 



Imperfections locales des elements comprimes 

Les imperfections locales sont constituees par un defaut de rectitude de I'axe des elements compri- 
mes qui se traduit par unc fleche initiale wq (fig. 11.7). Cette imperfection est le resultat du processus 
industriel de fabrication des elements structuraux (laminage, reconstitution par soudage). La valeur 
maximale de la fleche initiale correspond, selon la norme SI A 161, a la deformee de flambage determi- 
nante et depend de la methode de calcul des efforts interieurs et du type de verification des elements 
adoptes par Tingenieur (tab. 11.8). 

UEurocode 3 se veut plus complet en distinguant davantage entre les types de sectioriy leur axe de 
flexion lors du flambage et le caractere lineaire ou non lineaire des formules de verification plastique a 
Vaide de formules d' interaction. II considere par ailleurs la possibilite d'une analyse globale par la 
methode des zones plastiques. 
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Fig. 11.7 Defaut de rectitude des elements comprimes. 



Tableau 11.8 Determination des fleches initiales wq. 



Calcul des efforts interieurs 


Resistance 

Elastique 


en section 

Plastique 


Elastique 
Plastique 


/- \ W 
WQ ~ ayX K - 0.2 j ^ 


WQ - a{^X K - 0.2j — 

Ik- 

WQ = a— (*) 
90 


a : facteur d' imperfection caracterisant les courbes de flambage: courbe a: a = 0.21 

courbe b: a = 0.34 
courbe c : a = 0.49 

A a: • coefficient d'elancement pour le flambage (eq. 12.40) 
l]( : longueur de flambage 

W : module de resistance elastique de la section de I'element comprime 
Z : module de resistance plastique de la section de I'element comprime 
A : aire de la section transversale de I'element comprime 
(*) : pourZAV< 1.25 



Nous n'avons pas juge utile de reprendre ici les donnees de rEurocode 3 dans la mesure oii leur uti- 
lisation pratique n'est pas frequente. Rappelons en effet a cet egard que: 

• la prise en compte explicite des fleches initiales des elements comprimes, en ce qui concerne 
I'analyse, n'est strictement requise que pour les montants specialement elances des ossatures 
souples, et que ces circonstances constituent souvent Texception; 

• la verification de la resistance d'un element comprime peut se conduire par une analyse globale 
au second ordre de I'element, avec la fleche initiale appropriee, mais on y substitue le plus sou- 
vent une verification directe en ayant recours aux courbes de flambage. 
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Comme pour la rotation initiale, il est possible de substituer a la fleche initiale des elements compri- 
mes une charge transversale equivalente uniformement repartie d'intensite qo (fig. 1 1.9). Ceci necessite 
la connaissance de I'effort normal de dimensionnement A^^dans chacun des elements. II se pose encore 
la question de revaluation des fleches initiales pour I'ensemble des elements. On opte d'habitude pour 
une deformee semblable a celle du mode fondamental d'instabilite. 




Fig. 11.9 Charge equivalente a la fleche initiale. 



11.2.4 Effets des non-linearites 

Le reflexe de considerer que les efforts interieurs et les deplacements croissent proportionnellement 
a rintensite de la charge appliquee n'est qu'une simplification commode mais pas toujours acceptable. 
Le principe de superposition n'est done pas une regie universelle. En toute generalite, la reponse struc- 
turale de tout cadre est non lineaire; les sources de non-linearite resident dans la reponse geometrique 
du cadre, dans le comportement du materiau dont ce dernier est constitue ou dans ces deux raisons a la 
fois. 



Non-linearites geometriques 

Les non-linearites geometriques resultent du fait qu'il faudrait, en toute rigueur, se referer a la 
configuration initiale deformee du cadre lorsqu'il s'agit d'exprimer les equations d'equilibre et even- 
tuellement de compatibilite des deformations. Letat deforme du cadre depend bien sur de son etat de 
sollicitation, c'est-a-dire de la repartition des efforts interieurs, resultat du calcul statique. Nous consta- 
tons done qu'un tel probleme ne trouve de solution qu'au terme d'un processus necessairement iteratif. 

Dans les cadres, les non-linearites geometriques resultent principalement des bras de levier offerts 
aux efforts de compression, en raison soit de la deformee transversale 5 d'un montant par rapport a son 
axe theorique (fig. n.lO(a)), soit du deplacement lateral A relatif de ses extremites (fig. ILlO(b)). 11 en 
nait des moments de flexion additionnels qui sont generalement designes par effet P-5 dans le premier 
cas et ejfet P-A dans le second (la notation P est encore souvent utilisee dans ce contexte pour designer 
I'effort normal a la place de la notation utilisee dans ce volume). 

Ces moments sont parfois dits «secondaires» parce qu'ils resultent d' effets geometriques de second 
ordre, Cette appellation est cependant ambigue dans la mesure oii elle pent donner a penser que ces 
moments sont secondaires d'un point de vue quantitatif, ce qui est loin d'etre toujours le cas. 

La deformee transversale 5 d'un montant est due a la flexion additionnelle du montant, presume ini- 
tialement rectiligne, sous I'effet soit de moments d'extremite de continuite, soit de charges transversales 
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appliquees entre les extremites: elle resulte done de la fleche initiale wq du montant. Le deplacement 
lateral differentiel A des extremites du montant est du au deplacement horizontal du cadre sous TeflFet 
des charges qui lui sont directement appliquees: il resulte done de la rotation initiale (pQ du montant. 




(a) Effet P-S 



(b) Effet P-A 



Fig. 11.10 Effets des non-linearites geometriques. 



Dans de nombreux cas de cadres non tenus, ceux-ci subissent des deplacements horizontaux A suffi- 
samment faibles pour que I'effet de ces deplacements sur la repartition des efforts interieurs puisse etre 
neglige sans que cela induise des erreurs importantes sur les resultats. II est alors licite d'ignorer ces 
deplacements et de raisonner sur la configuration non deformee du cadre pour effectuer le calcul des 
efforts interieurs. 

Nous decouvrirons a la section 1 1.5 que dans certaines circonstances, il est possible de tenir compte 
des effets de second ordre lors du calcul des efforts interieurs - sans effectuer un calcul statique au 
second ordre proprement dit - en majorant simplement certains des moments de premier ordre par un 
coefficient d'amplification appropne^ (voir^nssi TCC vpj. JD, eh^p. 6), JJ f^^S JC'^fe^^?d2.*?^ j^'^i\^rer q^i^s" l^ss 
effets P'A ne doivent pas systematiquement etre pris en compte lors du calcul statique, de meme que les 
effets P-5. Les cas oia le calcul statique doit imperativement incorporer ces effets sont meme tres rares. 

Selon VEurocode 3, la prise en compte des effets P-5 est seulement imperative dans les ossatures 
souples (§ 11.2.5), dans le cas d' elements comprimes dont les liaisons transmettent des moments de 
flexion et pour lesquels la valeur de V effort axial de dimensionnement excede le quart de la charge 
critique de flambage elastique N^^y, calculee pour V element considere suppose bi-articule, 

Au sens strict, on effectue un calcul statique au premier ordre lorsqu'il est permis d'ignorer 
rinfluence des effets P-A et des effets P-5 et que des lors, on raisonne sur la configuration initiale du 
cadre. Comme les effets P~5 peuvent le plus souvent etre converts par I'usage des courbes de flambage 
lors de la verification de la resistance des elements structuraux comprimes, il est frequent de conserver 
cette terminologie de calcul statique au premier ordre des que Ton neglige Teflfet P~A. 



Non-linearites materielles 



Les non-linearites materielles sont dues au comportement inelastique du materiau au-dela de la 
limite d'elasticite. Tres souvent, on se borne a idealiser la loi de comportement contrainte-deformation 
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specifique des aciers de construction par un diagramme de type elastique-parfaitement plastique. Ce fai- 
sant, on neglige notamment la transition entre le domaine strictement elastique et le palier de plasticite 
d'une part, et I'ecrouissage qui se developpe apres une importante deformation plastique, d'autre part. 
La plastification de I'acier apparait des lors comme la cause majeure de la non-linearite materielle. En 
effet, toute fibre plastifiee ne dispose plus d'aucune rigidite. Ainsi, la progression de la plastification 
dans une section flechie d'un element structural s'accompagne-t-elle d'une reduction de la rigidite 
flexionnelle de cet element. Si Ton ne tient pas compte des non-linearites materielles, on postule ainsi 
un comporlement elastique infini: on effectue un calcul elastique des efforts interieurs (§ 1 1.3.3). Dans 
le cas contraire, on effectue un calcul plastique des efforts interieurs (§ 11.3.4); en principe, celui-ci 
procede par voie iterative puisque le systeme statique evolue au gre des plastifications successives de 
diverses sections. 

11.2.5 Classification des cadres 

Nous Savons que les cadres doivent posseder une rigidite suffisante afin que leur deplacement lateral 
soit limite. CeUe rigidite pent etre assuree soit par un systeme de contreventement, soit par la rigidite 
propre du cadre lui-meme, a savoir par I'ensemble de ses composants comprenant les montants, les tra- 
verses et les assemblages qui reunissent ces composants. A cet egard, les cadres sont classes en: 

• cadre contrevente (tenu lateralement) ou non contrevente (non tenu lateralement), 

• cadre rigide ou souple. 

Un cadre doit toujours etre caracterise sous ces deux aspects. 

Cadre contrevente et cadre non contrevente 

Une halle comporte generalement une serie de cadres paralleles (fig. 11.1). Les cadres d'extremite 
sont normalement dotes d'un contreventement efficace dans leur plan, ce qui permet de les considerer 
pratiquement comme tenus lateralement. Pour assurer la stabilite des cadres intermediaires, qui ne sont 
pas munis d'un tel systeme de contreventement propre dans leur plan (done non tenus lateralement), 
on utilise generalement un contreventement de toiture liant les differents cadres. Ce contreventement 
pent etre considere comme une poutre horizontale de grande hauteur appuyee sur les contreventements 
verticaux d'extremite. Le deplacement lateral de tout cadre intermediaire est done aussi fonction de la 
rigidite du contreventement de toiture dans son plan. Un cadre intermediaire pent ainsi etre considere 
comme dote d'un appui lateral elastique; son comportement est intermediaire entre celui du cadre tenu 
lateralement et celui du cadre non tenu dans une mesure qui depend de la rigidite de cet appui elasti- 
que. 

Un cadre ne pent etre qualifie de contrevente dans son plan (ou tenu lateralement) en raison de la 
seule presence d'un contreventement. Pour meriter cette appellation, il est necessaire que le contreven- 
tement soit efficace, c'est-a-dire que sa reponse aux forces horizontales situees dans son plan soit suffi- 
samment rigide pour pouvoir raisonnablement admettre qu'il reprend I'ensemble des forces horizonta- 
les appliquees au cadre. 

Selon V Eurocode 3, cette ejficacite est assuree des que la presence du systeme de contreventement 
suffit a reduire d'au moins 80% les deplacements horizontaux du cadre seul - c'est-d-dire depourvu de 
son contreventement - et ce, au niveau de chacun de ses etages eventuels. Ceci revient d dire que la rigi- 
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dite laterale R^y du cadre avec son systeme de contreventement doit etre au moins 5 fois superieure d la 
rigidite laterale R du cadre sans son systeme de contreventement (fig. 11.11); 

Rcv<5 R (11.4) 



ou encore: A^y<0.2 A (11-5) 

R^y : rigidite laterale du cadre avec son systeme de contreventement 

R : rigidite laterale du cadre sans son systeme de contreventement 

: deplacement horizontal du cadre avec son systeme de contreventement 

A : deplacement horizontal du cadre sans son systeme de contreventement 




Cadre contrevente Cadre non contrevente 



Fig. 11.11 Definition des rigidites R d'un cadre contrevente et d'un cadre non contrevente. 

Un cadre contrevente au sens defini plus haut peut ainsi etre traite comme s'il etait physiquement 
tenu lateralement. Par consequent, le systeme de contreventement doit etre congu et dimensionne pour 
reprendre a la fois: 

• les forces horizontales appliquees au cadre qu'il contrevente, 

• les imperfections d'aplomb propres au systeme de contreventement et celles provenant du cadre, 

• les forces verticales et horizontales qui lui sont directement appliquees, le cas echeant. 

Lorsque le cadre ne comporte pas de systeme de contreventement, ou s'il est dote d'un tel systeme 
sans que le critere de rigidite indique ci-dessus ne soit satisfait, il est dit non contrevente (ou non tenu 
lateralement). L'ensemble des forces horizontales seront reportees soit au seul cadre, soit, mieux, au 
cadre et aux contreventements au prorata de leurs rigidites respectives au deplacement lateral. 

Cadre rigide et cadre souple 

Un cadre est qualifie de rigide lorsque les efforts interieurs additionnels qui resulteraient de la prise 
en compte des deplacements horizontaux des tetes des montants (effet P-A) peuvent etre consideres 
comme negligeables. II est alors admis d'effectuer le calcul statique du cadre dans sa configuration ini- 
dale non deformee, done au premier ordre. Les effets P-5 sont consideres indirectement en verifiant la 
resistance au flambage des elements comprimes, en particulier des montants (chap. 12). 
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Pour juger si la rigidite laterale d'un cadre est suffisante pour negliger I'influence des deplacements 
horizontaux lors du calcul statique, il faut disposer de certains criteres. 

Selon VEurocode 3, un cadre est rigide lateralement lorsque le critere suivant est satisfait: 



Q 



<0.1 (11.6) 



cr 

ou encore: ^ . > 10 (11-7) 



Qd : valeur de dimensionnement de la charge verticale totale ( = S N^) 

Qcr charge critique de flambage elastique en cas d'instabilite du cadre selon un mode a noeuds 

deplagables ( Qcr = ^ A^cr) 
/Ucr valeur critique elastique du multiplicateur de la charge verticale de dimensionnement 

totale en cas d'instabilite du cadre selon un mode a nceuds deplagables (/Ucr = Qcr^ Qd) 

S'agissant d'instabilite par bifurcation d'equilibre, la charge Qcr pent etre determinee sans conside- 
rer la presence ni de forces horizontales, ni d' imperfections d'elements 5 ou d'imperfections globales 
d'ossature A. Ce critere revient a exiger que la charge critique de flambage elastique vaille au moins dix 
fois la valeur de dimensionnement de la charge verticale totale. Formule de la sorte, la verification exige 
un calcul d'instabilite qui peut apparaitre quelque peu laborieux. 

Lorsqu'un cadre ne satisfait pas le critere de rigidite laterale, il doit etre classe comme souple. Par 
consequent, la determination des efforts interieurs doit tenir compte des effets de second ordre, plus spe- 
cialement des effets P-A. Ici encore, les effets P-5 sont le plus souvent inclus indirectement dans la veri- 
fication de la resistance au flambage des elements comprimes. 

Notons qu'un meme cadre peut etre classe comme rigide pour certaines situations de risque et 
comme souple pour d'autres. Cette classification rigide/souple n'est done pas une caracteristique intrin- 
seque d'un cadre qui serait donnee par sa seule geometric et les proprietes de ses composants, mais 
depend des valeurs relatives des forces verticales et horizontales auxquelles le cadre est soumis. 

Alors que la distinction entre cadres contreventes et non contreventes ne vise qu'a determiner le 
mode de reprise des forces horizontales, la distinction entre cadres rigides et cadres souples sert a deter- 
miner le type de calcul statique autorise, ou, plus precisement, la nature (au premier ou au second ordre) 
des efforts interieurs a considerer pour effectuer les verifications. II est done essentiel de ne pas confon- 
dre ces deux concepts dont les implications respectives sont tres differentes. 



11.3 Calcul statique des cadres 

11.3.1 Actions et situations de risque 

Les forces qui soUicitent les cadres sont dues soit a des actions permanentes (poids propre de la 
structure porteuse ou poids des elements non porteurs), soit a des actions variables resultant notamment 
de phenomenes climatiques (neige, vent, temperature), des charges d'exploitation ou des charges acci- 
dentelles. Ces actions sont de diverses natures: actions directes, sous forme de forces (charges) appli- 
quees a la structure, et actions indirectes, sous forme de deformations ou de deplacements imposes 
(effets thermiques ou tassements d'appui). L'ensemble de ces actions, definies en intensite et en direc- 
fion, n'agit pas simultanement sur la structure, leur intensite maximale n'etant pas la meme que si elles 



CADRES DE HALLES 



437 



agissaient separement. C'est pourquoi un cadre doit etre dimensionne pour offrir la securite exigee par 
les normes vis-a-vis d'un certain nombre de situations de risque (voir aussi chap. 6 etTGC vol. 10, sect. 
2.4). Pour une halle comportant des cadres a traverse brisee et articules aux pieds, les actions sont par 
exemple les suivantes (fig. 11.12): 

• Poids propre et charges permanentes : 

- poids propre du cadre ou des elements structuraux constituant le cadre, 

- poids des elements supportes par le cadre (non porteurs pour ce qui est du calcul du cadre), a 
savoir: les pannes, la couverture, les filieres, les bardages, les voies de roulement, les equipe- 
ments suspendus, etc. 

• Charges utiles: 

- charge utile eventuelle (toiture accessible, plancher intermediaire), 

- actions dues aux ponts roulants. 

• Effets climatiques: 

- neige agissant sur la toiture, 

- vent agissant en pression ou en succion. 

• Actions accidentelles: 

- choc, 

- incendie, 

- seisme. 

• Actions indirectes: 

- divers effets hyperstatiques tels ceux dus a la fabrication et au montage, 

- variations de temperature, 

- tassements d'appui. 

Certaines des charges agissant sur les cadres sont reparties (poids propre, neige, vent, etc.) alors que 
d'autres sont concentrees (pont roulant). Les forces transmises par les pannes relevent aussi de ces der- 
nieres. Toutefois, si les pannes sont suffisamment rapprochees (c'est-a-dire si aa 1 1 < 0.2 avec les nota- 
tions de la figure 1 1.12), on pent substituer a la serie de forces concentrees une force equivalente repartie 
uniformement. 

II s'agit ensuite de determiner les situations de risque a considerer pour le dimensionnement du 
cadre. Une situation de risque est caracterisee, en plus des actions permanentes, par une action prepon- 
derante et le cas echeant, par une ou plusieurs actions concomitantes. C action preponderante est prise 
avec une intensite extreme. La nature et I'intensite des actions concomitantes sont fonction de la proba- 
bilite de simultaneite avec Taction preponderante. Les situations de risque permettent de definir les 
valeurs de dimensionnement des actions a considerer pour le calcul statique. Par simplification, les nor- 
mes donnent les valeurs dtsfacteurs de charge a appliquer aux valeurs representatives des actions qui 
constituent les situations de risque. 

Dans le cas d'un cadre de halle industrielle selon la figure 11.12, sans plancher intermediaire, les 
situations de risque a considerer sont indiquees au tableau 11.13. 

Pour plus de details a cet egard, et en particulier pour les modalites de definition des situations de ris- 
que, nous renvoyons au paragraphe 2.4.2 du TGC volume 10 ainsi qu'aux normes SI A en vigueur. 
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panne et couverture 
traverse 



i- 
i- 



i 



I voie de roulement 



i 




filiere 
h-t- et 

bardage 

hi 

- poteau 



-i 

1. 



Charges permanentes 




1. 



1. 



Vent 





Neige 




± A. 

Pont roulant 



± Ar 



Temperature 

Fig. 11.12 Charges et actions agissant sur un cadre a traverse brisee. 



Tableau 11.13 Situations de risque a considerer pour le cadre de la figure 1 1.12. 



Situation 


Actions a considerer 


de risque 


Permanentes 




Variables 




Accidentelles 




Poids propre 


Pds el. non 


Neige 


Vent 


Pont roulant 


Seisme 


Choc 






porteurs 












Neige 
VentT 
i 

Pont roulant 

Seisme 

Choc 


poids propre 
poids propre^ 
poids propre 
poids propre 
poids propre 
poids propre 


concom. 

concom.-^ 

concom. 

concom. 

concom. 

concom. 


prepond. 

concom. 
concom.^ 
concom."^ 
concom. 


concom.^ 
prepond. 
prepond. 
concom.-^ 


prepond. 


prepond. 


prepond. 



^ a negliger si favorable ^ avec valeurs minimales ^ I'un ou Tautre ^ pour altitude > 1000 m 
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11,3,2 Methodes de calcul 

Dans une structure hyperstatique telle qu'un cadre, les efforts interieurs peuvent etre determines 
selon deux methodes: soit nous considerons que la repartition des efforts interieurs s'effectue au prorata 
des seules rigidites elastiques des elements structuraux constitutifs (on eflFectue alors un calcul selon la 
methode elastique ou calcul elastique), soit nous cherchons a exploiter la capacite eventuelle de redistri- 
bution des efforts en tenant compte de la rotation plastique des sections (on effectue alors un calcul 
selon la methode plastique ou calcul plastique). 

Au terme d'un calcul elastique, il importe de verifier si, en toute section, les efforts interieurs sont 
bien inferieurs aux resistances disponibles, autrement dit si la resistance du cadre ou de ses elements 
structuraux est assuree. Ce concept de verification implique que la stabilite du cadre ou des elements 
doit egalement etre verifiee. Par contre, en cas de calcul plastique, seule la verification de la resistance 
des elements structuraux est necessaire; le calcul plastique implique en effet la limitation de la soUicita- 
tion en toute section a la resistance ultime de celle-ci. 

Pour conduire I'analyse d'un cadre, que ce soit selon la methode elastique ou plastique, nous pou- 
vons le plus souvent nous borner a raisonner sur la structure dans son «etat initial », entendant par la sa 
geometric non encore deformee. II faut bien comprendre que nous admettons ainsi implicitement que la 
deformee prise par la structure chargee reste sans effet significatif sur le mode d' action des forces et les 
efforts interieurs. Nous effectuons dans ce cas un calcul statique dit au premier ordre. Ce type de calcul 
convient pour les cadres dont la traverse ne pent subir de deplacement horizontal en raison de supports 
lateraux (cadres tenus lateralement, fig. 11.14(a)) ou pour les cadres qui, sans etre physiquement tenus 
lateralement, offrent une rigidite au deplacement lateral telle que celui-ci reste suflfisamment faible pour 
que son effet sur la repartition des efforts interieurs puisse etre neglige (cadres non tenus lateralement, 
rigides, fig. 1 1.14(b)). 




Cadre souple 
(b) Non tenu lateralement 



Fig. 11,14 Cadres tenu et non tenu lateralement. 
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Si le cadre considere est particulierement sensible au deplacement horizontal (cadres non tenus late- 
ralement, souples, fig. 11. 14(b)), il pent etre necessaire d'effectuer 1' analyse par reference a la configu- 
ration deformee de la structure. Ce type d' analyse, dite au second ordre, requiert une procedure itera- 
tive, la deformee conditionnant le calcul. Dans certains cas, des calculs simplifies sont possibles, comme 
on le verra plus loin. 11 importe done de connaitre les conditions dans lesquelles il faut tenir compte des 
effets de second ordre, c'est-a-dire distinguer les cadres tenus des cadres non tenus lateralement, et, 
pour ces derniers, entre cadres rigides et cadres souples (§ 1 1.2.5). 

La sensibilite au deplacement lateral est egalement importante du point de vue de la resistance du 
cadre, en particulier de sa stabilite, independamment de son effet sur le type d' analyse (premier ou 
second ordre). Cette sensibilite est en effet nettement plus problematique pour les cadres non tenus dont 
le flambage a lieu selon le mode a noeuds deplagables que pour les cadres tenus dont le fiambage a lieu 
selon le mode a noeuds non deplagables. 

Afin d'illustrer ces diverses methodes de calcul possibles, nous nous refererons souvent par la suite, 
a titre d'exemple, a un cadre rectangulaire articule en pied de montants (fig. 11.15). Nous admettons a 
priori qu'un calcul statique au premier ordre est permis et que les sections des elements constituant le 
cadre autorisent d'envisager une methode plastique. 

113,3 Methode elastique 

Pour effectuer le calcul des efforts interieurs selon la methode elastique, il est postule que le mate- 
riau est infiniment elastique lineaire. La repartition des efforts interieurs dans le cadre se fait done au 
prorata des seules rigidites flexionnelles elastiques des elements qui le constituent. Pour la determiner, 
nous utilisons soit la methode des forces, soit la methode des deplacements, voire meme des versions 
simplifiees de cette derniere telles que la methode des rotations ou la methode de Hardy-Cross. II s'agit 
toutefois de verifier, au terme de I'analyse, si les hypotheses implicites sont respectees. En toute rigu- 
eur, il faut done s'assurer qu'en toute section, les efforts interieurs n'entrainent de plastification du 
materiau en aucun point. Ceci correspond a la methode elastique-elastique (EE) figurant dans la norme 
SIA 161. 

En fait, il est de pratique courante de determiner les efforts interieurs sur la base d'un calcul elastique 
du cadre et de les confronter (par le biais de relations d' interaction, si necessaire) non plus a la resis- 
tance elastique mais bien a la resistance plastique des sections. Ce faisant, on accepte implicitement une 
plastification limitee dans une seule section (une rotule plastique) alors que les effets de telles plastifica- 
tions ne sont pas pris en compte lors du calcul statique. Ceci correspond a la methode elastique-plasti- 
que (EP) de la norme SIA 161. 

II est parfois utile, a des fins de predimensionnement, de recourir a des formulaires pour le calcul des 
efforts interieurs et des deplacements dans les cadres de halles [11.1] [11.2] [11.3]. La figure 11.15 
donne la repartition elastique de premier ordre des moments de flexion dans le cadre, repartition qui est 
fonction du rapport entre les rigidites respectives de la traverse et des montants. 

Lors d'un calcul elastique au premier ordre, le principe de superposition est applicable. En d'autres 
termes, la repartition de 1' ensemble des efforts interieurs est la superposition des effets correspondant 
aux actions individuelles. Cette demarche est conseillee lorsqu'une meme action intervient dans des 
situations de risque differentes, avec des valeurs differentes du facteur de charge. En calcul elastique au 
second ordre, le principe de superposition n'est plus applicable en raison des non-linearites geometri- 
ques. II s'agit alors d'effectuer un calcul statique du cadre, d'ailleurs iteratif, sous I'ensemble des char- 
ges ponderees, pour chaque situation de risque examinee. 
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(a) Charge uniformement repartie sur la traverse 
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(b) Charge uniformement repartie sur le montant de gauche 



Fig. 11.15 Exemple de cadre et repartition elastique des efforts interieurs, 



11.3.4 Methode plastique 

Pour le calcul selon la methode plastique d'un cadre soumis a une situation de risque donnee, on 
admet que la mise en charge est proportionnelle, c'est-a-dire que toutes les charges appartenant a la 
situation de risque consideree croissent proportionnellement a un multiplicateur ju. De la sorte, un quel- 
conque niveau de chargement est caracterise par la valeur associee d'un multiplicateur des charges. En 
particulier, la resistance limite plastique du cadre est determinee par le multiplicateur limite plastique 
jipl Lors du calcul, les parametres suivants sont supposes definis et maintenus constants: 

• la geometric de la structure, 

• la repartition des charges agissant sur cette structure, 

• la repartition de la matiere dans la structure, ou, plus particulierement, les valeurs des moments 
plastiques des differentes barres, le moment plastique de Tune de celles-ci servant de valeur de 
reference par rapport aux autres barres. 

Le calcul selon la methode plastique repose sur la capacite de rotation de certaines sections du cadre 
qui permet une redistribution des efforts interieurs entre sections. Une telle methode exploite done, 
jusqu'a epuisement, les sources d'hyperstaticite du cadre. Uetat limite ultime, correspondant a la resis- 
tance limite plastique du cadre, est atteint lorsque ce cadre se transforme en un systeme structural rendu 
instable par formation d'un mecanisme. Un tel mecanisme est caracterise par 1' apparition d'un nombre 
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suffisant de rotules plastiques, c'est-a-dire de sections entierement plastifiees, de fagon a constituer un 
systeme de barres deformable a un degre de liberie appele mecanisme de mine. 

II est parfois possible d'avoir un mecanisme partiel, qui n'affecte qu'une partie de la structure, ou un 
mecanisme surabondant, qui, pour des raisons de symetrie, fait intervenir un nombre de rotules plus 
grand que le nombre necessaire (fig. 11.16). 



Qu 




Mecanisme surabondant 



Fig. 11.16 Types de mecanisme de ruine. 

Le calcul selon la methode plastique, correspondant a la methode plastique-plastique (PP) de la 
norme SIA 161, pent etre conduit suivant I'une ou I'autre de ces trois procedures: le calcul pas a pas, le 
calcul direct a la limite selon une approche cinematique et le calcul direct a la limite selon une appro- 
che statique, 

Calcul pas a pas 

La premiere idee qui vient a I'esprit pour trouver la resistance limite plastique d'un cadre - ou sa 
charge ultime - dans une situation de risque donnee, est de suivre le comportement du cadre de fa9on 
continue lorsque la charge - respectivement le multiplicateur des charges - croit de zero a sa valeur 
ultime. L' etude du probleme est decomposee en une succession de calculs elastiques conventionnels; on 
parle alors d'un calcul pas a pas. La marche a suivre est illustree a la figure 1 1.17(a): 

• On charge la structure jusqu'a un niveau de charge Q\ pour lequel il y a formation de la premiere 
rotule plastique; celle-ci se produit a I'endroit du moment maximal (pourMp/ = constant) et conduit 
a la premiere section totalement plastifiee. Si Ton s'interesse aussi aux deplacements, on calcule la 
valeur de la fleche w\ sous la charge Q\. 
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Nouveau systeme statique 
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Deuxieme rotule en B quand : 
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Nouveau systeme statique 

Hyperstaticite : n2 = n\ - 1 = -1 => Systeme instable : mecanisme 
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(a) Evolution du systeme statique jusqu'au mecanisme de ruine 



^G 




® 



formation de rotules 



domaine elastique 
domaine elasto-plastique 
domaine plastique 



(b) Courbe charge-fleche de la poutre 



Fig. 11.17 Analyse d'une poutre hyperstatique par la methode pas a pas. 
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• On place une rotule mecanique dans la section plastifiee, ce qui revient a modifier le systeme sta- 
tique pour toute charge ulterieure. 

• On calcule I'accroissement de charge AQi, necessaire pour entrainer, dans le nouveau systeme 
statique, la plastification complete d'une nouvelle section et ainsi former une deuxieme rotule 
plastique. On calcule au besoin I'accroissement de fleche Awi sous la charge AQ\, 

• On substitue a la nouvelle rotule formee une rotule mecanique, d'ou nouvelle modification du 
systeme statique, et on poursuit le processus indique plus haut jusqu'a la formation de la derniere 
rotule. La charge ultime est alors donnee par Qu = Ql + ^^Qi 1^ fleche correspondant w^^ = wi 

Nous constatons que le degre d'hyperstaticite de la structure diminue a chaque formation de rotule 
plastique. L'etat de ruine plastique d'un cadre de degre d'hyperstaticite n correspond a I'apparition de la 
rotule plastique d'ordre n+l. Chaque diminution de I'hyperstaticite s'accompagne d'une perte de rigi- 
dite de la structure; cela se traduit par une augmentation plus rapide du deplacement. Comme on idea- 
lise le plus souvent la courbe contrainte-deformation specifique de I'acier de construction par un com- 
portement elastique-parfaitement plastique, la courbe charge-fleche (fig. 11.17(b)) presente une forme 
polygonale se terminant par un plateau horizontal au niveau de la charge ultime. 

Le calcul pas a pas permet de trouver la resistance limite plastique de n'importe quelle structure. II 
en fournit une valeur «exacte». Si le degre d'hyperstaticite est eleve, les calculs deviennent rapidement 
longs et fastidieux. Par ailleurs, on ne cherche le plus souvent a connaitre que la resistance limite plasti- 
que alors que les informations relatives aux etats intermediaires, egalement fournis par la methode, sont 
de moindre importance. C'est la raison pour laquelle les approches de calcul direct a la limite sont sans 
doute plus frequemment utilisees que le calcul pas a pas. 

Calcul direct a la limite: approche cinematique 

Dans un calcul direct a la limite, on raisonne sur Vetat limite de la structure en faisant abstraction de 
son comportement anterieur. La limite est donnee par le palier horizontal de la courbe charge-fleche de 
la structure. Pour le calcul direct a la limite, il existe deux approches: 1' approche cinematique et 1' appro- 
che statique. 

Dans V approche cinematique, on cherche la charge ultime en partant des conditions de mecanisme 
et d'equilibre, tout en essayant de satisfaire la condition de resistance (tab. 11.18). Pratiquement, cela 
revient a choisir un mecanisme plausible et a verifier, au moyen des conditions d'equilibre, qu'en 
aucune section le moment n'excede le moment plastique de cette section, sachant qu'au droit des rotules 
plastiques, le moment de flexion doit etre egal au moment plastique correspondant. L' approche cinema- 
tique est une approche dite par exces; tout mecanisme autre que le mecanisme de ruine correct foumira 
une charge ultime (une valeur du multiplicateur limite plastique) plus grande que la charge ultime 
«exacte» [1 1.4]. 

II existe une infinite de fagons de placer des rotules pour transformer une structure stable (isostatique 
ou hyperstatique) en un mecanisme bien precis. Le mecanisme correct est inconnu a priori et nous som- 
mes obliges de faire I'inventaire des mecanismes plausibles, en nous inspirant du fait que les rotules 
plastiques peuvent se former en des sections correspondant a des valeurs maximales du diagramme des 
moments de flexion (appui, noeud de cadre, section d'application d'une charge concentree), a un chan- 
gement de section transversale ou a un changement de valeur du moment plastique (extremite d'un ren- 
fort par exemple). 
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Tableau 11.18 Methodes de calcul d'une structure et conditions a remplir. 



lype ae caicui 


tiquiuDre 


L^ompatiDiiite 


Kesistance 


Mecanisme 


Calcul elastique (methode EE ou EP) 


✓ 


✓ 


✓ 




Calcul plastique (methode PP) 










• Calcul pas a pas 


✓ 


✓ 


✓ 


✓ 


• Calcul direct, approche cinematique 


✓ 




(✓) 


✓ 


• Calcul direct, approche statique 


✓ 




✓ 


(✓) 



Condition remplie par la methode 
(✓') : Condition que Ton cherche a remplir par le calcul 
: Condition pas necessaire 



Dans un cadre de degre d'hyperstaticite n, on identifie le nombre r de sections oij des rotules plasti- 
ques peuvent apparaitre (sections dites potentiellement critiques). Le nombre m/de mecanismes inde- 
pendants (mecanisme de poutre, de noeud ou de panneau) est donne par: 

mi — r — n (11.8) 

tandis que le nombre de mecanismes combines mc -> resultant de la combinaison lineaire de deux ou plu- 
sieurs mecanismes independants, vaut: 

mc - 2^^ - 1 - m/ (11.9) 

r : nombre de sections soumises a des maxima locaux du moment de flexion 

n : degre d'hyperstaticite d'un cadre 

Mi : nombre de mecanismes independants 

: nombre de mecanismes combines 

La resistance limite plastique (charge ultime) associee au mecanisme plausible choisi est deduite 
d'une equation de travaux virtuels du type: 

S (25 = S Mpi (j) (11.10) 

ou le terme de gauche represente le travail des forces exterieures et celui de droite le travail des defor- 
mations interieures. Ces termes sont evalues pour un etat de deplacement virtuel associe au mecanisme 
plausible considere. En general, on neglige la contribution des deformations elastiques des barres et on 
ne tient compte que de I'energie dissipee dans les rotules plastiques. Cela revient a admettre que le cadre 
est constitue de tron^ons rigides articules entre eux au droit des rotules plastiques; on dit alors qu'on 
effectue une analyse globale de type rigide-plastique. Des lors, I'approche cinematique est la suivante: 

• On determine le degre d'hyperstaticite n du cadre et le nombre de sections r potentiellement cri- 
tiques. 

• On identifie tons les mecanismes plausibles, a savoir les mecanismes independants et les meca- 
nismes combines. 

• Pour chacun des mecanismes ainsi identifies, on calcule la resistance limite plastique. 
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• On retient le mecanisme associe a la plus faible des resistances limites plastiques obtenues et on 
complete le diagramme des moments de flexion a partir des valeurs et signes des moments plas- 
tiques - desormais fixes par le mecanisme de ruine plastique - au droit des rotules plastiques de 
ce mecanisme. 

• A titre de verification (tab, 1L18), on controle que la repartition du moment de flexion ne viole 
en aucune section la condition de resistance. 



Exemple 

Examinons rapplicatron de rapproche cinematique du calcul direct a la limite a rexemple de la figure 
11.19. Le degre d'hyperstaficite du cadre considere est n = \.Le nombre de rotules possibles est r = 3, a 
savoir en tete des deux montants et h mi-portee de la traverse. Le nombre de mecanismes independants est 
de m/ = 2 et celui de mecanismes combines de m^^ = 1. Par simplificafion, on a admis que la demi-longueur 
/ est egale a la hauteur h, Le moment plasfique de la traverse est le double de celui du montant. 

Les valeurs de la resistance limite plasfique associees aux trois mecanismes sont obtenues par: 

Mecanisme de poutre: 3Q - lij) = M pi ■ (f) + 2M pi • 20 + M pi ■ (j) 

Mpi 

d'ou: Qui = 2 -p 

Mecanisme de panneau: Q ' hcf) = 2(M/ ■ 0) 

d'ou (avec = /): Qu2 = 

Mecanisme combine (rotules en C etD):3Q ' l(f) + Q ■ h(f) = 2M pi - 2(f) + M pi - Icf) 
d'ou (avec = /): 2«3 = 

Le mecanisme determinant est le mecanisme combine avec la charge ulfime Qu-^ — 1.5M pi/ 1 . 
Nous remarquons qu'un mecanisme combine avec rotules plasfiques en B et C peut etre ecarte car, en le 
comparant au precedent (rotules plasfiques en C et D), nous observons qu'a meme energie dissipee dans les 
rotules plasfiques, le travail des forces exterieures lors de tout deplacement virtuel associe a ce mecanisme 
serait inferieur, ce qui conduirait a une valeur plus grande de la resistance limite plastique associee. 

La valeur du mulfiplicateur limite plasfique /Upi pour chaque mecanisme est foumie par le rapport 
Qu/ Q • Pour I'exemple traite, le mecanisme combine fournit la valeur minimale et consfitue le mecanisme 
de ruine correct, tous les mecanismes independants et mecanismes combines ayant pu etre analyses. Au 
passage, notons encore que: 

• Lorsqu'une rotule plasfique se forme a la jonction entre deux elements structuraux, par exemple entre 
un montant et une traverse, elle se developpe dans I'element ayant le plus faible moment plasfique 
(dans le montant pour I'exemple traite). 

• Pour le mecanisme de poutre, il n'est pas possible de tracer un diagramme qui permette d'equilibrer les 
charges appliquees a la structure. Ceci provient du fait que ce mecanisme est surabondant. En effet, il fait 
intervenir trois rotules alors que deux suffisent pour former un mecanisme. Ce mecanisme surabondant est 
theoriquement possible si les charges sont symetriques (par exemple charge verticale uniquement), mais 
donne lieu a une incompafibilite si Ton introduit une charge horizontals Dans le cas present, le mecanisme 
de poutre ne peut done exister pour lui-meme; en revanche, il intervient dans les mecanismes combines. 
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Fig. 11.19 Exemple de calcul plastique selon Tapproche cinematique. 



En principe, il ne serait ici pas indispensable de verifier la condition de resistance, a savoir M \ < Mpj 
dans les montants et \m \ < 2 Mpi dans la traverse, puisque tons les mecanismes ont ete examines. En pra- 
tique, il est toutefois recommande de proceder systematiquement a cette verification soit pour se premunir 
contre d'eventuelles erreurs de calcul, soit parce qu'en cas de structures complexes, il n'est pas rare 
d'omettre de considerer un mecanisme. Nous completons done !e diagramme des moments de flexion a 



448 



CHARPENTES METALLIQUES 



partir des valeurs maintenant connues de - Mpi en D et 2 Mpi en C. Les moments de flexion au droit de ces 
rotules atteignent en effet les valeurs des moments plastiques des sections concernees; en outre, leur signe 
doit etre compatible avec celui de la rotation des sections qui est necessaire a la formation du mecanisme 
considere, les produits de type Mpi - 0 etant necessairement positifs dans le mecanisme de ruine reel. Pour 
completer le diagramme des moments, nous pouvons faire usage des equations des travaux virtuels asso- 
ciees respectivement aux divers mecanismes examines; ces equations ne font que traduire I'equilibre de 
certains composants du cadre. Nous observons qu'en aucune section le moment de flexion n'y depasse la 
valeur du moment plastique correspondant; la repartition des moments de flexion est done statiquement et 
plastiquement admissible, ce qui confirme que le mecanisme considere est le mecanisme de ruine correct et 
que la resistance limite plastique «exacte» est celle qui lui est associee, soit: 



Caicui direct a ia iimite: approche statique 

Dans cette approche, le but est de trouver un diagramme des moments statiquement admissible tout 
en essayant de transformer la structure en un mecanisme (tab. 11.18). Un diagramme est dit statique- 
ment admissible s'il permet d'assurer I'equilibre aux forces exterieures appliquees, sans avoir toutefois 
a se preoccuper de la compatibilite des deplacements. A la ruine, le diagramme des moments de flexion 
est non seulement statiquement admissible mais aussi plastiquement admissible, a savoir qu'il ne 
depasse en aucune section le moment plastique de cette section. II y a une infinite de diagrammes des 
moments de flexion statiquement admissibles; en revanche, il n'y a qu'un seul diagramme des 
moments de flexion qui soit statiquement et plastiquement admissible. C approche statique est done la 
suivante : 

• On rend la structure isostatique en liberant autant de liens (reactions d'appui ou efforts interieurs) 
qu'il faut. 

• On trace, dans la structure rendue isostatique, le diagramme des moments de flexion induit par 
les charges. 

• On trace, dans la structure rendue isostatique, le diagramme des moments de flexion induit par 
chaque grandeur hyperstatique choisie (dont la valeur reelle est encore inconnue). 

• On combine ces diagrammes des moments de flexion de fa9on a atteindre, mais a ne pas depas- 
ser, la valeur des moments plastiques le plus souvent possible dans la structure. 

• On deduit la valeur de la resistance limite plastique a partir du moment plastique de reference 
choisi (probleme d'analyse), ou alors on determine le moment plastique necessaire pour permet- 
tre de supporter les charges donnees (probleme de dimensionnement). 

• On verifie que la structure se transforme en un mecanisme. Cette derniere verification ne doit pas 
necessairement etre effectuee a la fin; avec un peu de pratique, elle pent etre faite simultanement 
a la quatrieme etape ci-dessus. 

L' approche statique consiste done a satisfaire les conditions de resistance et d'equilibre ainsi qu'a 
controler la condition de mecanisme. Si un diagramme des moments de flexion ne correspond pas a un 
mecanisme, le moment de flexion n'atteint pas le moment plastique en un nombre suffisant de sections. 
L' approche statique est une approche par defaut et donne une charge ultime (ou une valeur du multipli- 
cateur limite) plus petite que la charge ultime «exacte». Celle-ci est obtenue lorsque les trois conditions 
- d'equilibre, de resistance et de mecanisme - sont simultanement satisfaites (tab. 11.18). 
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Exemple 

Si Ton veut appliquer Tapproche statique au meme exemple que ci-dessus (fig. 11.20), nous devons 
d'abord rendre le cadre isostatique, par exemple en le liberant de sa poussee horizontale (remplacement de 
Tappui fixe de droite par un appui mobile). Nous trafons alors, dans le systeme rendu isostatique (systeme 
fondamental), les diagrammes des moments de flexion dus respectivement aux forces exterieures Q (hori- 
zontale) et 3<2 (verticale), d'une part, et a la poussee horizontale inconnue //, d'autre part. II faut alors 
regler la valeur de la reaction hyperstatique H pour atteindre le moment plastique en deux des sections 
potentiellement critiques: en B et C, en B et D ou en C et D. Choisissons par exemple le doublet C et D. Les 
conditions de resistance en ces sections s'ecrivent: 



En D (avec h-l): 
En C (avec h = I): 



Hl<Mpi 
2Ql-Hl<2Mpi 



La solution de ce systeme d' equations est la suivante 
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Fig. 11.20 Exemple de calcul plastique selon I'approche statique. 
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Cette derniere valeur correspond bien a celle deja obtenue a I'aide de Tapproche cinematique. Nous note- 
rons qu'avec des rotules en C et D, la structure se transforme en un mecanisme pour lequel les rotations en C et 
D ont un signe compatible avec celui des moments qui y existent. En faisant une approche similaire pour les 
doublets (B et C) ou (B et D), nous observerions que le moment de flexion depasse le moment plastique en D ou 
en C respectivement, empechant ainsi le diagramme des moments de flexion d'etre plastiquement admissible. 

11.3.5 Choix d'une methode de calcul 

Alors que la determination des efforts interieurs au premier ou au second ordre depend du compor- 
tement structural du cadre, le choix entre methode elastique et methode plastique est en principe laisse 
a ringenieur. Toutefois, si la methode elastique peut etre utilisee dans tous les cas, la methode plastique 
ne peut etre envisagee que si les sections transversales et le materiau utilise satisfont certaines condi- 
tions strictes (TGC vol. 10 et norme SIA 161). 

La pratique courante etait, et reste tres largement, de faire un calcul elastique au premier ordre. C'est en 
effet I'approche la plus simple et la plus rapide, notamment a cause de la disponibilite d'une laige gamme de 
programmes d'ordinateur. Elle autorise en plus 1' application du principe de superposition. II faut toutefois 
rester conscient que cette demarche est subordonnee a la condition que les effets des non-linearites geome- 
triques puissent etre soit negliges, soit pris en compte de maniere forfaitaire done approchee. 

Le calcul elastique au premier ordre n'exploite pas la reserve de resistance due a la capacite de redis- 
tribution plastique entre sections. U faut toutefois, au terme de cette analyse, proceder a de tres nom- 
breuses verifications. A 1' inverse, un calcul elastique au second ordre reduit le nombre de verifications 
a operer mais presente I'inconvenient d'une plus grande complexite. Les questions qu'il faut se poser 
pour eviter de devoir proceder a un calcul au second ordre sent done: 

• Dans quelles conditions un calcul au premier ordre n'est-il plus permis? 

• Qu'en est-il des cas oij il est tenu compte des effets de second ordre P-A par majoration des 
efforts interieurs de premier ordre? 

Les reponses ont ete esquissees au paragraphe 1L3.2 en fonction de la classification des cadres 
(rigide/souple). C'est en effet cette derniere qui, d'une part, gouverne les limites d'application des 
methodes de calcul et, d' autre part, determine les domaines d'application respectifs des approches sim- 
plifiees qui sont proposees pour faciliter la determination des efforts interieurs. 

La methode plastique permet d'exploiter davantage le materiau mais n'est generalement utilisee que 
pour revaluation de la resistance ultime d'une structure existante. Elle peut, davantage qu'une methode 
elastique, conduire a des valeurs inacceptables, a I'etat de service, de certains deplacements horizontaux, 
voire verticaux. C'est pourquoi, en pratique, elle est beaucoup moins utilisee que la methode elastique. 

Le domaine d'application pratique privilegie du calcul plastique reste sans doute celui des cadres de hal- 
les industrielles d'un seul niveau, comportant une ou deux baies et realises a partir de sections laminees ou 
de sections composees a ame pleine de proportions similaires a celles des sections laminees. P^r contre, la 
section composee a ame pleine avec des ames et des semelles de grand elancement et de hauteur et epaisseur 
variables sur la longueur des elements de construction se prete mal a ce type d' analyse plastique. En effet, la 
forme et les proportions de ces poutres sont choisies pour adapter au mieux la resistance des sections aux 
efforts interieurs, de sorte que la simplification consistant a concentrer les deformations plastiques en une 
section (la rotule plastique) perd pratiquement tout son sens. En outre, I'elancement des parois comprimees 
- en particulier celui de I'ame - peut etre source de voilement local premature et empecher ainsi la section 
de mobiliser sa pleine capacite de rotation. 
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11.4 Stabilite elastique des cadres 

11.4.1 Introduction 

En vue de hierarchiser les types de cadre et leurs comportements en fonction des charges appliquees, 
nous considerons les cadres soumis exclusivement a des forces nodales puis ceux sollicites notamnnent 
par des forces non nodales (fig. 1 1.21). Nous designons par force nodale toute charge de gravite appli- 
quee en tete d'un montant de cadre presunne vertical et selon I'axe de ce montant. Ainsi, au premier 
ordre, un cadre parfait charge de forces nodales n'est soumis qu'a des efforts normaux; il n'y existe 
done aucun moment de flexion dans les montants qui sont alors simplement comprimes. Au contraire, 
une force non nodale, qui agit entre les noeuds d'extremite d'un element constitutif du cadre, induit de la 
flexion dans cet element et, par continuite, dans les montants de ce cadre qui sont alors soumis a une 
combinaison de flexion et compression. 
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Fig. 11.21 Forces nodales et non nodales. 



Cette distinction est utile pour montrer que dans le cas d'un cadre symetrique sollicite par des forces 
nodales, la resistance du cadre se ramene de toute evidence a celle d'une structure soumise exclusive- 
ment a des efforts normaux de compression et par consequent la verification est directe, element par ele- 
ment. Dans le cas de forces non nodales, la resistance du cadre ne pent etre abordee qu'en se referant au 
comportement flexionnel du cadre, c'est-a-dire en examinant la stabilite du systeme dans son ensemble. 
On pent egalement considerer separement les elements comprimes et flechis par la methode de la barre 
equivalente, c'est-a-dire en introduisant une longueur de flambage decoulant de la theorie de la stabilite 
elastique. Ainsi, dans tons les cas, la stabilite elastique d'un cadre pent se ramener a la stabilite des mon- 
tants. Celle-ci sera influencee a un double litre: 

• selon que le cadre est charge de forces nodales ou non nodales, les montants sont respectivement 
simplement comprimes ou soumis a une combinaison de flexion et compression, 

• selon que le cadre est souple ou rigide, les moments de flexion dans les montants doivent ou non 
incorporer d'eventuels moments de flexion additionnels de second ordre. 



11.4.2 Rappel de la theorie du flambage 

Considerons une barre parfaitement rectiligne, sollicitee par une force de compression rigoureuse- 
ment axiale (fig. 11.22). Si cette force est inferieure a la charge critique de flambage elastique A^^^, la 
barre est soumise uniquement a un effort normal. II en resulte un raccourcissement axial. Au moment ou 
la force atteint A^^r^ la barre pent flamber par bifurcation de Vequilibre, c'est-a-dire prendre une confi- 
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(a) Systeme statique (b) Flambage par bifurcation et par divergence (c) Resistance ultime au flambage 

Fig. 11.22 Flambage d'une barre comprimee. 

guration deformee, a axe non plus rectiligne, pour laquelle il y a toujours equilibre entre les eflforts interi- 
eurs et la force exterieure appliquee. 

Une barre comprimee de fabrication industrielle comporte des imperfections geometriques caracte- 
risees par une fleche initiale wq{x), Lorsqu'une force axiale A/est appliquee a la barre, la deformee trans- 
versale augmente progressivement et de fafon continue avec la force appliquee et offre ainsi a Teffort 
normal un bras de levier croissant. En toute section, il y a done concomitance de 1' effort normal de com- 
pression et d'un moment de flexion dont I'intensite depend de la deformee prise par la barre. 11 s'agit 
d'un probleme elementaire de second ordre avec interaction entre A'' et M; la deformee s'amplifie pro- 
gressivement des le debut de la mise en charge de maniere a assurer 1' equilibre. L'etat limite de stabilite 
est atteint par divergence de V equilibre lorsque la barre ne pent plus trouver de configuration deformee 
d'amplitude finie permettant d'assurer I'equilibre entre les efforts interieurs et la force appliquee. Ce 
probleme a ete aborde en detail au chapitre 10 du TGC volume 10. 

U etude de la stabilite elastique d'un element structural comprime se presente done sous la forme d'un 
probleme de resistance elastique au flambage. En pratique, il faut faire intervenir 1' influence de la defor- 
mee de la barre lors du calcul des efforts interieurs, afin de connaitre la resistance ultime au flambage. Les 
courbes europeennes de flambage [1 1.5] et la formulation analytique qui leur est attachee (voir par exem- 
ple la norme SIA 161 et I'Eurocode 3) ne constituent rien d'autre que la solution d'un probleme elastoplas- 
tique de second ordre dans un contexte particulier: barre prismatique a proprietes constantes sur sa lon- 
gueur, articulee a ses extremites - par ailleurs tenues lateralement - presentant une deformee initiale de 
forme sinusoidale et soumise a une charge axiale de compression centree. Les autres conditions d'appui 
aux extremites sont prises en compte par une determination appropriee de la longueur de flambage. De 
plus, ces courbes de flambage correspondent a un materiau constitutif ayant une limite d'elasticite de 
valeur finie. Des lors, la resistance ultime d'un element structural comprime incorpore I'interaction exis- 
tant entre I'instabilite elastique de la barre et la plastification de son materiau. 

Si, outre la force axiale, I'element structural comprime est soumis a un moment de flexion resultant 
soit de couples d'extremite, soit de Taction de forces transversales, il est alors dit comprime et flechi 
(poteau-poutre). La repartition du moment de flexion de premier ordre le long de cet element produit 
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une deformee «primaire» qui vient se superposer a la deformee initiale pour accroitre les bras de levier 
offerts a I'effort normal de compression et augmenter de la sorte les moments de second ordre. Le pro- 
bleme de la stabilite elastique d'un element structural comprime et flechi se ramene ici encore a un pro- 
bleme de resistance au second ordre mais avec une interaction plus prononcee entre et M. La resis- 
tance ultime d'un tel element est conditionnee par la plastification du materiau ainsi que par 
rinteraction entre celle-ci et I'instabilite elastique; elle est verifiee a I'aide des formules d'interaction 
presentees au chapitre 6 du TGC volume 10. 

11.4.3 Cadre ideal soumis a des forces nodales 

Dans un premier temps, nous etudions le comportement theorique elastique d'un cadre parfait soumis 
exclusivement a des forces nodales, Le comportement du materiau est suppose infiniment elastique 
lineaire et Ton admet I'absence de defauts de rectitude et d'aplomb des montants (analogic avec I'etude du 
flambage elastique d'une barre parfaite). Dans de telles conditions, la resistance ultime n'est nullement 
conditionnee par la resistance du materiau; elle est atteinte lorsque le cadre perd sa stabilite elastique par 
flambage. L'instabilite se produit pour une valeur de la force appliquee dite charge critique de flambage 
elastique du cadre et selon une configuration appelee mode d'instabilite. A partir de 1' expression de la 
charge critique de flambage elastique, on pent en deduire les longueurs de flambage des montants. 

Ulterieurement, nous pourrons tenir compte, implicitement, de I'eflFet defavorable des imperfections 
structurales (contraintes residuelles) et geometriques (defaut de rectitude) normalisees des montants 
comprimes et, explicitement, de la limite d'elasticite du materiau en calculant la resistance ultime au 
flambage des montants; nous nous servirons, pour ce faire, des courbes de flambage. 

II existe de tres nombreuses methodes pour determiner la charge critique de flambage elastique Ncr 
d'un cadre charge de forces nodales, ou, ce qui revient au meme, les longueurs de flambage des mon- 
tants (§ 1 1.4.5). Toutes sont basees sur un meme principe: il s'agit de trouver la charge pour laquelle il 
existe une position deformee finie du cadre, qui permette d'assurer I'equilibre entre les forces appli- 
quees et les efforts interieurs. 

II est indispensable de distinguer l'instabilite d'un cadre non tenu (mode de flambage a noeuds depla- 
gables), pour lequel la traverse subit une translation horizontale, de celle d'un cadre tenu (mode de flam- 
bage a noeuds fixes) pour lequel les tetes des montants ne subissent - au premier ordre - aucun deplace- 
ment horizontal. A cet egard, il est utile de rappeler que: 

• un cadre contrevente, au sens defini au paragraphe 11.2.5, pent etre considere comme tenu 
lateralement; 

• la rigidite du cadre non tenu lateralement pent, si elle est suffisante, autoriser d'etudier la stabilite 
elastique du cadre comme si celui-ci etait dote d'un appui lateral; le fait d'etre rigide, pour un 
cadre, n'implique pas necessairement la presence physique d'un appui lateral. 

Cadre non tenu (mode de flambage a noeuds depla^ables) 

La figure 1 1.23 illustre de fa^on schematique les differentes positions de la charge critique de flam- 
bage elastique pour un cadre non tenu (souple au sens du paragraphe 1 1.2.5). II importe de se rappeler 
que les modes d'instabilite respectent rarement les conditions de symetrie; en d'autres termes, un cadre 
non tenu symetrique geometriquement et symetriquement charge ne «flambe» pas selon un mode d'ins- 
tabilite symetrique, mais selon le mode indique, a savoir un mode a noeuds deplagables. 
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Metastable Instable 



Fig. 11.23 Stabilite de forme d'un cadre non tenu lateralement. 

Pour etudier le comportement d'un tel cadre, imaginons qu'on impose une perturbation (faible 
deplacement horizontal au niveau de la traverse du cadre) dans le sens oij le mode d'instabilite tend a se 
developper. Si, des que la cause de la perturbation disparait, la structure revient a sa position initiale 
d'equilibre, cela signifie que la force est inferieure a la charge critique A^^^; le cadre est dit stable. En 
revanche, pour une force N > N^r, la perturbation tend a s'accentuer; le cadre est alors dit instable. La 
valeur de pour laquelle la perturbation subsiste, sans pour autant s'accentuer apres disparition de la 
cause, est egale a A^^^ et le cadre est en equilibre dit metastable, ou neutre, ou indifferent. 

Si, dans son etat initial, la structure n'est pas flechie, il n'en est plus de meme lorsqu'on a impose la 
perturbation et que le cadre a ainsi pris une configuration deformee. C'est grace a I'energie interne de 
deformation de flexion accumulee lors de cette perturbation, que le cadre pent, en la restituant, retrouver 
sa configuration initiale; cette restitution correspond physiquement a un effet de rappel elastique s'exer- 
gant sur le cadre. 

La perturbation - a savoir le deplacement impose - doit etre cinematiquement admissible, c'est-a- 
dire respecter les conditions d'appui et les degres de liberte des noeuds. Plusieurs deformees permettent 
d'atteindre un equilibre metastable du cadre; elles correspondent a autant de modes d'instabilite, aux- 
quels sont associees des valeurs differentes de la charge critique de flambage elastique. Le mode d'ins- 
tabilite determinant est celui qui fournit la charge critique la plus faible. Celle-ci servira a determiner la 
longueur de flambage des montants, a partir de laquelle nous pourrons ulterieurement calculer la resis- 
tance ultime au flambage par le biais des courbes de flambage. Cette longueur de flambage incorpore 
ipso facto I'influence defavorable de la mobilite laterale du cadre sur la stabilite de celui-ci; elle est 
superieure a la longueur de flambage des montants d'un meme cadre tenu lateralement. 

Selon VEurocode 3 (§ 5.2.6.](2)), la resistance au flambage d'un cadre non tenu souple doit etre 
verifiee non seulement vis-a-vis d'un mode a noeuds deplagables, mais egalement vis-a-vis d'un mode a 
noeuds fixes. 
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Cadre tenu (mode de flambage a noeuds fixes) 

Si un cadre similaire a celui de la figure 11.23 est soit rigide (au sens du § 11.2.5), soit contrevente, 
son instabilite se produit selon un mode a noeuds fixes. Dans ce cas, I'etude de la stabilite du cadre est 
reduite a celle de la stabilite des montants dont les extremites ne peuvent subir de deplacement lateral 
differentiel. La resistance du cadre se ramene a la resistance des montants comprimes, auxquels la tra- 
verse procure un certain degre d'encastrement elastique (fig. 1 1.24). Pour effectuer la verification de la 
resistance, on fait alors usage des courbes de flambage. 




Fig. 11.24 Stabilite de forme de deux cadres tenus lateralement. 



11.4.4 Cadre ideal soumis a des forces non nodales 

Au contraire de ce qui a ete aborde dans le paragraphe 1 1 .4.3, examinons le cas d'un cadre ideal sou- 
mis cette fois a des forces non nodales. La difference entre ces situations respectives justifie la necessite 
d'une autre approche. Nous distinguerons a nouveau le mode d'instabilite d'un cadre non tenu (a noeuds 
deplagables) de celui d'un cadre tenu (a noeuds fixes). Par souci de clarte, nous inversons toutefois 
I'ordre de presentation adopte au paragraphe 11.4.3. 



Cadre tenu (mode de flambage a noeuds fixes) 

Considerons que le cadre est rigide, au sens du paragraphe 11.2.5, ou alors contrevente (fig. 11.25), 
charge de forces non nodales. Son instabilite se produit selon le mode a noeuds fixes. La difference fon- 
damentale entre deux cadres identiques, soumis a des forces nodales et non nodales respectivement, est 
la presence, dans le second cas, d'un moment de flexion M dans I'element comprime et ce, des avant que 
I'instabilite du cadre ne se produise. En effet, la force repartie sur la traverse genere des moments de 
confinuite a la jonction montant-traverse. Une situation similaire se presente lorsque des forces trans ver- 
sales agissent de maniere concentree ou repartie sur le montant (vent sur la fagade, reaction du corbeau 
de la voie de roulement, etc.). 
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Fig. 11.25 Cadre tenu (soumis a des forces non nodales). 
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La flexion d'un montant de cadre soumis a des forces non nodales provient frequemment des memes 
actions que celles ayant deja induit I'effort normal. L'exemple de cadre de la figure 11.25 montre bien 
que c'est la force sur la traverse qui cree a la fois I'effort de compression et la flexion dans le montant. 
Cette flexion a pour consequence que la resistance ultime du montant sera reduite par rapport a ce meme 
montant sollicite uniquement par I'effort de compression. 

Pour le mode d'instabilite a noeuds fixes, il est alors possible d'isoler les differents elements du 
cadre. Toutefois, a part I'influence de I'interaction entre I'effort normal A^et le moment de flexion M, des 
effets locaux du second ordre dans les elements comprimes doivent encore etre pris en consideration. La 
resistance ultime de Telement est limitee par la resistance ultime de la section la plus sollicitee. Elle sera 
determinee en faisant usage des formules d' interaction, dans lesquelles les termes relatifs a TeflFort nor- 
mal de compression interviennent avec la longueur de flambage du montant de cadre tenu (TGC vol. 10, 
chap. 6). 

Cadre non tenu (mode de flambage a noeuds depla^ables) 

La mobilite laterale du cadre affecte la resistance au flambage elastique ainsi que nous I'avons deja 
souligne lors de I'etude du cadre charge de forces nodales. Par ailleurs, la nature non nodale des charges 
appliquees accentue I'effet de flexion et contribue a reduire la resistance. 

L'approche et la solution des problemes de stabilite elastique sont similaires au cas precedent; la 
seule difference reside dans I'usage d'une charge critique de flambage elastique, et done d'une longueur 
de flambage, qui tient compte de Tinfluence defavorable de cette mobilite laterale sur la stabilite du 
cadre. En revanche, l'approche des problemes de resistance est identique. 

11.4.5 Evaluation des longueurs de flambage 

Dans la tres grande majorite des cas, la verification de la resistance au flambage d'un cadre se 
ramene a la verification de la resistance au flambage de ses elements structuraux comprimes ou compri- 
mes et flechis. Cette verification necessite la determination des longueurs de flambage, qui peut etre 
conduite de diverses manieres selon le type de calcul effectue (predimensionnement, avant-projet, veri- 
fications detaillees, etc.). 

Les approches possibles sont les suivantes: 

• estimation de la longueur de flambage sur la base de valeurs limites pour differentes conditions 
d'appui des montants, 

• calcul de I'equilibre elastique du cadre entier a I'aide de la methode des deplacements, 

• utilisation d'abaques presentant, sous forme graphique, les valeurs des longueurs de flambage 
pour un grand nombre de configurations structurales. 

Estimation 

Selon les diverses conditions d'appui du cadre (fig. 1 1.26), il est possible de definir des bornes entre 
lesquelles la longueur de flambage hx d'un montant doit se situer. II devient alors possible d'estimer 
cette longueur de flambage en tenant compte des rigidites relatives entre traverse et montants. Le 
domaine dans lequel la longueur de flambage varie est relativement restreint pour des cadres tenus late- 
ralement. En revanche, il peut etre assez large lorsqu'on doit determiner la longueur de flambage rela- 
tive a un mode d'instabilite a noeuds depla^ables. L'estimation sera alors facilitee par «le sens de la 
statique» de I'ingenieur et par son experience tiree de calculs similaires anterieurs. 
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Une telle evaluation suffit souvent lors de predimensionnements. On devrait aussi y avoir recours 
pour controler les valeurs de longueur de flambage obtenues sur la base d'un calcul par ordinateur ou a 
I'aide d'abaques. 




0.7/1 < hf^ < l.Oh 



Cadres tenus lateralement 




Fig. 11,26 Valeurs limites des longueurs de flambage. 
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Methode des deplacements 

En appliquant la methode des deplacements (TGC vol. 4), la charge critique de flambage elastique 
du montant d'ordre / d'un cadre est donnee par: 

0^ Eli 

NcrJ = (11-11) 

ou 0i est un coefficient numerique dependant des conditions d'appui du systeme statique et des rigidites 
relatives entre traverse et montants. 

La longueur de flambage hj^i du montant peut alors etre deduite en egalant cette charge critique a 
I'expression de la charge critique de flambage elastique (appelee aussi «charge d'Euler») d'une barre 
bi-articulee de longueur /z/: 

Eli Eli 

= ^ (11.12) 

I Ki 

d'ou: hKi = hi (11.13) 

Cette approche est de toute evidence susceptible de foumir une valeur «exacte» des longueurs de 
flambage des montants puisqu'on procede a I'etude de la stabilite elastique du cadre en tant que tel. 



Abaques 

Pour des structures simples, tels les cadres de halles a un seul niveau, les resultats du calcul par la 
methode des deplacements (ou toute autre methode elastique) peuvent etre utilement presentes sous 
forme graphique. Ceci permet d'evaluer rapidement la longueur de flambage sans devoir refaire chaque 
fois un calcul complet de la resistance au flambage elastique de la structure. La representation graphique 
que nous donnons ici (fig. 1L27) est egalement contenue dans les tables SZS C4.1. 

Leffet des encastrements elastiques est pris en consideration en exprimant la rigidite relative du 
montant par rapport a celle de la traverse (on devrait considerer EI en lieu et place de / en cas de mate- 
riaux ayant des modules d'elasticite E differents). II est important de distinguer les cadres tenus (mode 
d'instabilite a noeuds fixes) des cadres non tenus (mode d'instabilite a noeuds depla^ables). 

Dans cette representation graphique, le type de structure est caracterise par un facteur 77 et par Tune 
des six courbes A a F, en fonction des conditions d'appui. Ayant calcule la valeur du parametre p : 

EI m I h I m I /I 1 1 /i\ 

^ = " 1/771 = " 771 

nous tirons de I'abaque (fig. 1L27) le quotient hf^lh de la longueur de flambage a la hauteur h du 
montant. II est interessant de remarquer que: 

• les asymptotes verticales des courbes A, B et Q relatives aux cadres tenus lateralement, corres- 
pondent aux valeurs bien connues de 0.7, 1.0 et LO, respectivement; 

• les courbes D, E et F, relatives aux cadres non tenus (souples), donnent des valeurs superieures a 
LO (courbes D et E) ou meme 2.0 (courbe F); les valeurs de la courbe D tendent vers 2.0 et les 
valeurs des courbes E et F tendent vers I'infini. 
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Fig. 11.27 Exemple d'abaques pour revaluation de la longueur de flambage. 
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II est evident que des abaques ne peuvent etre consideres comme des aides au calcul que pour des 
situations precisement decrites. Par exemple, les abaques de la figure 1 1.27 ne foumissent pas de solu- 
tion rigoureuse a bon nombre d'autres situations rencontrees en pratique (cadres a baies multiples, 
cadres a etages multiples, etc.). En effet, le concept de sous-structure sur lequel ils sont bases - a savoir 
un montant et les traverses adjacentes aux extremites de ce montant - ne peut traduire le comportement 
de la structure reelle que si les extremites des traverses adjacentes presentent des conditions d'appui 
compatibles avec la reponse de la structure reelle. 

Par ailleurs, ces abaques ne prennent nullement en compte les encastrements elastiques des extremi- 
tes du montant considere, qui seraient procures par le prolongement eventuel du montant soit vers 
I'etage superieur, soit vers I'etage inferieur ou la fondation. Nous verrons a la section 13.4 qu'il est pos- 
sible de substituer aux abaques de la figure 11.27 d'autres abaques plus generaux et particulierement 
bien adaptes aux cadres a etages multiples, bien que reposant encore sur le concept de sous-structure et 
ayant ete developpes sur la base d'hypotheses simplificatrices. 



11.4.6 Effet d'un centre ventement de toiture 

Nous avons explique au paragraphe 1 1.2.5 la difference entre cadre souple (non tenu) et cadre rigide. 
Le fait de limiter le deplacement horizontal contribue a relever tres substantiellement la charge critique 
de flambage elastique d'un cadre ideal (ou reduire la longueur de flambage, selon le mode a noeuds 
depla^ables, du montant); ceci peut etre realise soit par un contreventement vertical (dans le plan du 
cadre), soit, ce qui est tres frequent dans les halles, par un contreventement horizontal (dans le plan de la 
toiture). 

Le contreventement de toiture trouve ses appuis au droit de cadres d'extremite, voire parfois inter- 
mediaires, cadres qui sont soit contreventes dans leur plan, soit rigides (voir aussi § 3.3.3). Le contre- 
ventement de toiture joue done le role d'appui elastique pour les cadres intermediaires. Si la rigidite de 
I'appui elastique est suffisante, il devient parfaitement capable de stabiliser les cadres et meme de les 
rendre «rigides», done consideres comme tenus lateralement. 

Pour illustrer ceci, prenons le cas extreme du cadre a quatre articulations de la figure 11. 28(a). Sans 
appui lateral (contreventement), le cadre est un systeme hypostatique (cas A), instable par nature et sa 
charge critique est nulle. La longueur de flambage des montants est infinie et I'instabilite se produit 
selon un mode a noeuds depla^ables sans aucune flexion d'un quelconque element du cadre. 

Considerons maintenant que I'influence du contreventement de toiture soit representee par un ressort 
elastique de rigidite key situe au niveau de la toiture, done de la traverse (cas B). La charge critique Ncr.k 
de ce systeme contrevente peut etre obtenue en exprimant, dans la configuration deformee en parallelo- 
gramme, I'equilibre des moments induits par les forces agissant sur le cadre. Pour un deplacement hori- 
zontal virtuel z\, les forces verticales produisent un moment de destabilisation laterale du cadre en raison 
de leur excentricite A \ par contre, le ressort exerce une action stabilisatrice. La charge critique est obte- 
nue en egalant le moment de destabilisation et le moment stabilisant: 

^^cr,k^-Kv^h (11-15) 

d'ou: N^^^^ = \k^^h (11.16) 

Contrairement a ce que pourrait laisser croire la relation (1 1.16), la charge critique ne peut pas inde- 
finiment augmenter avec la rigidite key du ressort. En effet, cette charge critique du systeme non tenu ne 
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Fig. 11,28 Influence d'un appui lateral sur la charge critique de flambage elastique d'un cadre a quatre articulations, 



peut jamais exceder la charge critique du cadre tenu (cas C). Cette derniere est calculee avec un ressort 
de rigidite infinie k^y - oo pour laquelle la charge critique vaut: 

II s'ensuit qu'au-dela d'une certaine valeur limite, un accroissement de la rigidite du ressort 
n'entraine plus d' augmentation de la charge critique (fig. 11. 28(b)). Autrement dit, il existe une rigidite 
minimale k^i^ a donner au ressort pour que le cadre se comporte comme s'il etait tenu lateralement. En 
egalant les expressions ( 1 1 . 1 6) et ( 1 1 . 1 7), on obtient cette rigidite minimale : 

E lyyj 1 

, , = - kmin h (11.18) 



d'ou: 



_ 2k^ E Im 
min " n 



(11.19) 
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La longueur de flambage hx des montants est alors egale a la hauteur h pour toute valeur de k^y supe- 
rieure a Z:^/^ (fig. 11.28(c)). Exarainons maintenant le cas d'un cadre quelconque, non symetrique, de 
degre d'hyperstaticite n > 0, non tenu lateralement (fig. 11.29(a)). Nous avons vu precedenannent 
(§ 11.4.5) connment calculer un tel cadre selon qu'il est souple ou rigide. La figure 11.29(b) montre la 
position defornaee du cadre et la figure 11.29(c) indique la relation entre la longueur de flambage et la 
rigidite k^y du ressort qui represente I'effet du contreventement. Nous y retrouvons le cas du mode 
d'instabilite a noeuds deplagables lateralement (cadre non tenu, k^y - 0) et celui du mode d'instabilite a 
noeuds non deplagables lateralement (cadre tenu, k^y = oc). Les liaisons rigides entre montants et traverse 
font que tout mode d'instabilite entraine une deformation de flexion dans tous les composants du cadre. 
Ceci explique que, contrairement au cas precedent, il n'y ait pas decouplage complet entre modes. Ici, la 
longueur de flambage ne tend qu'asymptotiquement vers la valeur = 1.13, correspondant a un cadre 
tenu avec une augmentation de la rigidite du ressort. De plus, on constate dans cet exemple que le rap- 
port ^pour le montant de gauche du cadre tenu est plus grand que 1.0; ceci provient de la geometrie par- 
ticuliere du cadre dont les deux montants sont de longueur differente. 
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Fig. 11.29 Influence d'un appui lateral sur la charge critique de flambage elastique d'un cadre souple. 



En pratique, on pourra toutefois admettre que le ressort est equivalent a un appui lateral fixe si les 
effets de ces deux types d' appui (fixe et elastique) ne different que d'une petite valeur limite convention- 
nelle. Cette derniere pent par exemple etre exprimee par rapport a la longueur de flambage correspon- 
dant a r appui fixe. Cela revient a dire que, pour assurer la stabihte laterale d'un cadre, il n'est indispen- 
sable ni de realiser un appui fixe parfait, ni meme d'augmenter indefiniment sa rigidite puisqu'au-dela 
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d'une valeur limite de cette derniere, le gain realise sur la charge critique de flambage elastique devient 
non significatif. 

Cette constatation est d'un grand interet; en effet, dans la plupart des cadres de halle, la stabilisation 
de nombreux cadres est assuree par un contreventement de toiture qui n'est pas infiniment rigide. La 
rigidite du ressort equivalent doit done etre determinee de faqon a representer T influence du reste de la 
structure sur le cadre etudie. De plus, comme le contreventenient de toiture participe a la stabilisation de 
plusieurs cadres, Teffet du ressort varie d'un cadre a I'autre. 

Pour illustrer ceci, considerons Texemple de la figure 11.30. Nous admettons que chaque cadre 
intermediaire de la halle est soumis a des forces nodales identiques, comnne le montre le systeme stati- 
que de I'ensemble de la structure (fig. 11.30(a)). Le cadre le plus critique est de toute evidence celui du 
milieu, dont la figure 1 1.30(b) rappelle le systeme statique, puisque c'est la que le deplacement horizon- 
tal du contreventement est le plus grand, et que par consequent I'effet du ressort est le plus faible. 




(a) Systeme statique de I'ensemble de la structure (b) Systeme statique d'un cadre 




(c) Calcul de la rigidite d'un cadre (d) Calcul de la rigidite du contreventement 



Fig. 11.30 Effet de la rigidite d'un contreventement de toiture. 
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Pour calculer la charge critique de flambage elastique lateral d'un cadre (et par la sa longueur de 
flambage), nous avons besoin de connaitre sa rigidite k^d celle du contreventement /c^y. La rigidite 
d'un cadre est obtenue par application du principe de la force virtuelle unitaire (fig. 1 1 .30(c)). Une force 
horizontale H - 1 etant appliquee au niveau de la traverse, on determine le diagramme des moments M 
dans le cadre sous cette charge et on en deduit le deplacement horizontal Ai{-\. La rigidite du cadre est 
simplement I'inverse du deplacement ainsi obtenu: 

kcd = -r^ (11-20) 

A titre d'exemple, la rigidite flexionnelle d'un cadre rectangulaire symetrique articule aux pieds est 
la suivante: 

kcd = ^-y- (11-21) 

Quant a la rigidite du contreventement, elle est I'inverse de la fleche horizontale w^y du contrevente- 
ment obtenue en pla9ant des forces unitaires au droit de chaque cadre (fig. 1 1.30(d)). Nous expliquons en 
detail au chapitre 14 la maniere de determiner cette fleche, que ce soit pour un contreventement en treillis 
(barres triangulees) ou en diaphragme (effet developpe par une couverture en tole profilee). 

Le systeme statique du cadre muni de son contreventement est represente schematiquement a la 
figure 1 1.31(a). La deformee d'instabilite laterale du cadre peut etre approchee en I'assimilant a celle du 
meme cadre soumis a Taction d'une force horizontale unitaire au niveau de la traverse et appuye par un 
ressort de rigidite k^y (fig. 1 1.31(b)). 

Si, dans cette approximation, nous negligeons I'abaissement du point d'application (deformee 
flexionnelle du cadre et raccourcissement des montants negliges, le deplacement A resultant 
(fig. 11.31(c)) vautalors: 

1 (11.22) 

En rempla9ant k^v par k^d + ^cv dans I'expression (11.16), on trouve la charge critique du cadre 
contrevente: 

Ncr^k - \{kcd ^kcv)h (11.23) 
En la comparant a la charge critique de flambage elastique (Euler): 



Ncr = —-^^ (11.24) 

K 



on en tire la longueur de flambage du montant: 



hK = ^^J^lll^ (11.25) 
\^cd + kcvjh 

Si maintenant nous tenons compte de la deformee due a la flexion des montants et de la traverse ainsi 
que du raccourcissement des montants (fig. 1 1.31(d)), la longueur de flambage «exacte» [1 1.6] est don- 
nee par I'expression suivante: 

i^K = ^ -, ^ (11.26) 
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Fig. 11.31 Instabilite laterale d'un cadre rectangulaire muni d'un contreventement de toiture 



Dans cette equation, a est un coefficient qui depend des conditions d'appui, mais qui varie peu et 
dont la valeur moyenne peut etre adoptee raisonnablement egale a 0.56. Compte tenu des expressions 
etablies pour A et k^d^ la longueur de flambage peut alors s'ecrire pour le cadre de la figure 1 1 .31 : 

2 34 

hK =2/7 ^ = (11.27) 

km Y + — — 

\j // 2h 

rigidite du montant {km -E 1^ 
rigidite du contreventement 
moment d'inertie de la section du montant 
moment d'inertie de la section de la traverse 
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Ainsi, connaissant la geometrie du cadre, la rigidite des composants et celle du contreventement de 
toiture, il est possible de calculer la longueur de flambage du montant du cadre le plus critique tenant 
compte de Tappui cree par le contreventement. La formule (11.27) donne toujours une longueur de 
flambage hx trop grande par rapport a la solution «exacte». 

11.4.7 Effet des imperfections geometriques 

Nous avons deja dit que tout cadre souple est affecte d' imperfections geometriques; en particulier, ses 
montants presentent un faux aplomb dont on tient compte sous forme d'une rotation initiale convention- 
nelle de leur corde. Nous avons vu par ailleurs (§ 1 1 .2.3) qu'on peut substituer a de telles imperfections de 
geometrie des forces horizontales equivalentes agissant au niveau de la traverse en concomitance avec les 
forces de gravite. Ceci a pour resultat qu'en principe I'instabilite du cadre a noeuds deplafables soumis a 

forces nodales n'est plus le flambage elastique par bifurcation mais bien par divergence de I'equilibre. 

D'autre part, toute force horizontale exterieure directement appliquee, due a une quelconque situa- 
tion de risque, conduit evidemment a une situation similaire. Les forces horizontales, directement appli- 
quees ou de substitution, ont un double effet; 

• au premier ordre, elles introduisent des efforts normaux, respectivement de traction et de com- 
pression, dans les montants et une flexion antimetrique dans tout le cadre; 

• elles produisent un deplacement horizontal de la traverse, offrant ainsi un bras de levier aux for- 
ces nodales verticales avec, pour resultat, des moments de flexion additionnels dits de second 
ordre puisque resultant de Taction de ces forces sur un cadre a I'etat deforme. 



11.5 Procedure de dimensionnement 

11.5.1 Predimensionnement 

Si le cadre est a quatre articulations (done obligatoirement contrevente !), le predimensionnement 
des montants et traverses peut etre fait sur la base de regies empiriques tres simples. Par exemple (voir 
aussi chap. 6 et 12): 

h 

montant bi-articule: = — (1 1.28) 

traverse en poutre simple: h = — (11.29) 

30 



ly 

h 
I 



rayon de giration pour le flambage dans le plan du cadre 
longueur du montant (hauteur a Tangle de cadre) 
hauteur de la section de la traverse 
portee de la traverse 



Si les angles de cadre sont rigides (cadre isostatique ou hyperstatique), on effectue en general un 
predimensionnement sur la base d'un calcul elastique au premier ordre dans lequel on suppose par 
exemple que I'inertie du montant est la meme que celle de la traverse (/^= //), ou on fait choix d'un rap- 
port Iml II ^st egalement possible de choisir a priori, ou sur la base de sa propre experience ou encore 
a I'aide de regies empiriques, des sections initiales de profiles pour les montants et la traverse. 



CADRES DE HALLES 



467 



Si le cadre est souple ou en cas de traverse de grande portee, 1' aptitude au service devient souvent le 
critere de dimensionnement. Les valeurs limites du deplacement lateral du cadre ou de la fleche en tra- 
vee de la traverse peuvent s'averer etre de bonnes bases de predimensionnement des profiles du cadre. 

Une fois le cadre predimensionne, on effectue une premiere verification des barres choisies pour la 
situation de risque determinante: 

• Montant: a I'aide des formules d' interaction M-N en tenant compte de la longueur de flambage 
appropriee (cadre tenu, non tenu) et, si necessaire, des effets de second ordre. 

• Traverse: a I'aide de la resistance de la section la plus sollicitee a la flexion. 

11.5.2 Methodes de calcul des efforts interieurs 

Apres predimensionnement des sections des barres constituant le cadre, il faut proceder au calcul des 
efforts interieurs correspondant a chaque situation de risque. Le choix de la methode de calcul n'est pas 
libre, car il est subordonne au type de cadre (tenu ou non tenu, rigide ou souple, fig. 1 1.32) et a I'adequa- 
fion des sections transversales au type de calcul envisage (conditions d'elancement selon la norme 
SIA 161 ou classes de section selon I'Eurocode 3), 

Les methodes theoriquement possibles, qui seront par la suite examinees dans le detail Tune apres 
I'autre, sont les suivantes: 

• Calcul elastique au premier ordre. Ce calcul convient aux cadres tenus (contreventes) ou non 
tenus, rigides. On pent generalement negliger les fleches initiales des elements comprimes parce 
que leur effet sur les resultats du calcul statique n'est normalement pas significatif. Toutefois, la 
resistance des elements comprimes ou comprimes et flechis doit etre verifiee en tenant compte 
des imperfections geometriques conventionnelles. 

• Calcul elastique au second ordre. Ce calcul convient aux cadres souples. Les imperfections ini- 
tiales doivent etre prises en compte sous forme de rotations initiales des montants, qu'il est pos- 
sible de convertir en forces horizontales equivalentes. Les techniques d' analyse numerique des 
structures permettent actuellement d'effectuer sans difficultes ce calcul elastique de fagon directe 
en tenant compte des imperfections initiales. Pour les cadres simples, ce calcul pent facilement 
etre effectue a la main ou a I'aide de formulaires appropries. 

• Calcul plastique au premier ordre. Un tel calcul plastique pent etre fait a la main pour des struc- 
tures simples. Comme il ne fait pas intervenir les effets d'instabilite, la determination de la 
charge critique de flambage elastique demeure necessaire. Une fois celle-ci trouvee, on pent tenir 
compte de I'interaction entre plasticite et instabilite par la formule de Merchant-Rankine 
(§ 11.5.4). 

• Calcul plastique au second ordre . Un tel calcul convient aux cadres souples, pour lesquels les 
effets P'A doivent etre pris en compte. La methode doit considerer la deterioration progressive de 
la rigidite du cadre au fur et a mesure de la formation de rotules plastiques qui accroit sa sensibi- 
lite au deplacement lateral et aux effets de second ordre. Les techniques d' analyse numerique des 
structures permettent de traiter de tels cas, mais des methodes simplifiees sont aussi a disposition. 

Si les verifications effectuees ne sont pas satisfaites, il est evidemment necessaire de modifier les 
sections des barres du cadre, de proceder a un nouveau calcul des efforts interieurs et de refaire les veri- 
fications. Un nouveau dimensionnement est egalement indique si les elements sont fortement surdimen- 
sionnes. 
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Type de cadre 



Type de calcul des efforts interieurs 




tenu 




non tenu 

rigide 
eq. (11.6) 




non tenu 
souple 
eq. (11.6) 




premier ordre 
(§11.5.3) 




premier ordre 
(§11-5.3) 



second ordre 
(§11.5.4) 



61astique 



pi as ti que 



V 



< 0.40 



y 



0.5 



) 




elastique 



plastique 



V 



<0.32 



y 



V^d J 



0.5 



) 




elastique' 




directe 



amplification 



plastique 




moments longueurs 

de flambage 



Voir aussi tableau 1 1 .33 



Fig. 11.32 Type de calcul en fonction de la rigidite laterale du cadre. 



11.5.3 Calcul des efforts interieurs au premier ordre 



La methode de calcul elastique au premier ordre n'appelle pas de remarque particuliere. On peut utili- 
ser indifferemment Tune ou I'autre methode de calcul des structures (hyperstatiques) elastiques lineaires. 

Si Ton souhaite utiliser une methode de calcul plastique au premier ordre (§ 11.3.4), le coefficient 
d'elancement - pour le flambage dans le plan du cadre - des montants dans lesquels se forment des rotu- 
les plastiques, ne devrait pas etre trop grand. 

UEuwcode 3 pose Vexigence suivante pour Vapplication de Vanalyse globale rigide -plastique: 

(A fy) 0-5 



pour les cadres contreventes (tenus): 



pour les cadres non contreventes (rigides): 



< 0.40 



< 0.32 



V 



(A fy) 0-5 



(11.30) 



(11.31) 



J 



Xk coefficient d'elancement des montants calcule avec = h 



m 
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Ces exigences ont pour but d'eviter I'utilisation de montants trop souples, dont le comportement non 
lineaire pourrait affecter significativement la repartition des efforts interieurs et rendre ainsi problemati- 
que la repartition obtenue au premier ordre. Lors de la verification au flambage dans le plan des mon- 
tants dans lesquels des rotules plastiques se forment, il est recommande d' adopter comme longueur de 
flambage hf^ conservatrice la hauteur reelle des montants. 

11.5.4 Calcul des efforts interieurs au second ordre 
Calcul elastique 

Lors d'un calcul elastique direct au second ordre (fig. 1 1 .32), seules les rotations initiales des montants 
sont considerees. Dans cette methode, T influence des effets de second ordre P-A est exclusivement repor- 
tee du cote des efforts interieurs. Lors de la verification de la resistance des elements comprimes, il faut 
encore tenir compte des fleches initiales (effets P-5). Pour ce faire, nous utilisons les courbes de flambage 
en considerant les longueurs de flambage, dans le plan du cadre, relatives au mode d'instabilite a noeuds 
fixes. On pent proceder a une evaluation plus precise des longueurs de flambage en faisant usage des aides 
au calcul developpees au paragraphe 1L4.5. Le calcul elastique direct au second ordre reste peu pratique 
parce qu'il depend de logiciels appropries, certains pouvant tenir compte des non-linearites geometriques 
et materielles. Meme si ces logiciels existent sur le marche, leur diffusion reste encore assez limitee; c'est 
pourquoi on a le plus souvent recours a Tune des methodes simplifiees exposees ci-dessous. 

Le calcul elastique par amplification des moments de flexion est une methode simplifiee dans 
laquelle il est tenu compte des effets de second ordre en majorant les moments de flexion - obtenus par 
un calcul au premier ordre - a Taide d'un facteur 1 / {I - Qd / Qcr ) dont les quantites Qd et Qcr ont 
ete definies au paragraphe n.2.5. 

Selon VEurocode 3, les moments deflexion a majorer sont ceux dus a la flexion associee au deplace- 
ment lateral (translation horizontale de la traverse). Ces moments sont dus aux charges horizontales - 
forces appliquees plus forces equivalentes dues aux imperfections globales d'ossature - ainsi qu'aux 
charges verticales lorsque soit le cadre, soit la mise en charge verticale n'est pas symetrique. VEuro- 
code 3 prescrit toutefois de ne pas utiliser cette methode lorsque le cadre est particulierement souple, 
c'est-a-dire lorsque le rapport Qd / Qcr est superieur a 0.25. Pour la verification des elements, on peut 
ici aussi utiliser les longueurs de flambage dans le plan relatives au mode d'instabilite a noeuds fixes, 

Cette maniere de faire est moins conservatrice que I'approche de certaines normes, dont la norme 
SIA 161, selon laquelle il y a amplification aussi bien de tous les moments de flexion de premier ordre 
qu'utilisation des longueurs de flambage relatives au mode d'instabilite a noeuds depla^ables. On se 
retrouve alors dans des conditions similaires a celles existant au terme d'un calcul elastique direct au 
second ordre; la seule difference reside dans le fait qu'ici les efforts interieurs de second ordre sont lva- 
lues de maniere approchee en majorant certains des moments calcules au premier ordre. Le rapport 
Qd I Qcr intervenant dans le coefficient d' amplification peut etre approche de la maniere suivante: 

Q^^AQd_ (11.32) 

Q ^ h H. 

^cr a 

Qd : valeur de dimensionnement de la resultante des forces verticales {Qd = S A^^) 
Qcr ' charge critique de flambage elastique en cas d'instabilite du cadre selon un mode a noeuds 
depla^ables (Qcr = ^ ^cr) 
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A : deplacement horizontal du cadre au niveau de la traverse du a la resultante des forces hori- 

zontales 
h : hauteur du cadre 

Hd * valeur de dimensionnement de la resultante des forces horizontales (forces appliquees 
plus forces equivalentes dues aux innperfections globales d'ossature) 

Cette approxinaation permet d'eviter le calcul de la charge critique Qcr et de calculer le coefficient 
d'annplification a partir de resultats d'un calcul au premier ordre; elle est particulierement interessante 
pour les cadres a etages multiples. 

Lors d'un calcul elastique par amplification des longueurs de flambage, la resistance des montants 
est calculee avec des longueurs de flambage correspondant au mode d'instabilite a noeuds depla^ables. 
Cette methode s'apparente a celle decrite au paragraphe 1 1 .4.3. 

Selon VEurocode 3, il convient de multiplier par 1.20 les moments de flexion dans les traverses et les 
assemblages traverse-montant, dus a la deformation laterale. Dans cette methode, V influence des effets 
du second ordre P-A est principalement reportee du cote des longueurs de flambage, done de la resis- 
tance des elements comprimes. Ceci s'explique par le fait que Vamplification est tout a fait forfaitaire ; 
elle n 'est pas necessairement conservatrice dans tous les cas. 

Compte tenu des nuances, parfois subtiles, entre les demarches qui s'oflFrent a I'ingenieur pour le 
calcul des efforts interieurs des cadres simples, il nous a paru utile de dresser, pour des raisons pratiques, 
un href resume (tab. 1 1.33) des methodes de calcul elastiques au second ordre [1 1.7]. 



Tableau 11.33 Methodes de calcul elastiques au second ordre. 



Methode de 
calcul elastique 


Imperfections 
considerees 


Efforts 
interieurs 


Verifications 


Longueurs de 
flambage 


Remarques 
(selon EC3) 


Second ordre 
direct 






Resistance des 
sections 








Resistance des 
sections 
+ 

flambage des 
montants 


Mode a noeuds 
fixes 


Si montants pas 
trop souples 


Premier ordre 
+ 

amplification 
des moments 




N, iVfavec 
M = ^ M 

^ Qd 

Qcr 


Resistance des 
sections 
+ 

flambage des 
montants 


Mode a noeuds 
fixes 


Applicable 
seulement si 

< 0.25 

Qcr 


Premier ordre 
+ 

amplification 
des longueurs 
de flambage 




iVfavec 
91/= 1.2M 


Resistance des 
sections 
+ 

flambage des 
montants 


Mode a noeuds 
depla§ables 


Applicable si 
> 0.25 

Qcr 



N : effort normal 

M : moment de flexion de premier ordre 
!M : moment de flexion de second ordre 
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Calcul plastique 

La methode simplifiee de calcul plastique des cadres souples (fig. 11.34(a)), pour lesquels les effets 
de second ordre doivent etre pris en compte, repose sur un critere de rigidite du cadre. C evaluation de 
cette rigidite utilise les resultats de deux analyses fort simples dans leur principe, a savoir 1' analyse de 
flambage par bifurcation et 1' analyse rigide-plastique. Les resultats de ces deux analyses independantes 
sont ensuite utilises pour evaluer le degre de rigidite du cadre. 




iiiiii iiimii ii 



EL 



EI 



m 



El 



m 



h 



(a) Cadre non tenu (souple) 




III 



umiiju 



hf^> h 




Rotule plastique 




(b) Flambage par bifurcation avec forces nodales 



(c) Analyse rigide-plastique (mecanisme de mine) 
avec toutes les charges 



Fig. 11.34 Evaluation de la rigidite d'un cadre en vue d'un calcul statique plastique au second ordre. 



Analyse de flambage par bifurcation du cadre (fig. 11.34(b)): Les forces uniformement reparties 
verticales sont transformees en resultantes nodales et les forces horizontales sont negligees. Ce 
calcul pent etre effectue sur la base de la theorie exposee aux paragraphes 11.4.3 et 1 1.4.5, qui 
permet d'etablir la longueur de flambage hfc des montants en tenant bien compte du fait que le 
cadre est souple (non tenu); on aura done hfc > h. Cette longueur de flambage est alors utilisee 
pour determiner la charge critique de flambage elastique N^r transformee en une charge repartie 

N,r = (11.33) 

qcr = ^ (11-34) 
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La valeur du multiplicateur critique elastique jicr des seules charges de dimensionnement verti- 
cales pour la situation de risque examinee vaut alors: 

^cr = ^ (11.35) 

• Analyse rigide-plastique du cadre (fig. 11. 34(c)): Cette analyse est faite au premier ordre (sans 
aucune consideration de I'instabilite de la structure), selon I'approche cinematique du paragra- 
phe 11.3.4. Le cadre est soumis a 1' ensemble des forces exterieures, qui croissent toutes propor- 
tionnellement. Une telle analyse permet d'etablir la valeur du multiplicateur limite plastique de 
premier ordre jipi de la charge de dimensionnement pour la meme situation de risque: 

^pl = — (11.36) 

Selon la valeur du rapport entre les deux multiplicateurs calcules ci-dessus, le cadre est juge suffi- 
samment rigide ou non, ce qui entraine des voies de verification differentes [11 .8] [1 1 .9] : 

• jUcr / l^pi > 10 : Le cadre est suffisamment rigide vis-a-vis des deplacements lateraux pour que 
I'influence des effets de second ordre puisse etre negligee; il peut etre assimile a un cadre rigide. 
II suffit done de faire un calcul plastique au prenoier ordre et d'effectuer les verifications selon les 
principes developpes plus haut. On ne perdra toutefois pas de vue que, pour la determination des 
longueurs de flambage, les rotules plastiques sont a considerer comme des articulations qui vien- 
nent modifier la rigidite des poutres dans lesquelles elles apparaissent. 

• A < jicr I l^pl < 10 : Le cadre a une rigidite moyenne. Le multiplicateur de ruine ^u^, qui tient 
compte de I'interaction entre instabilite et plasticite, peut etre calcule simplement a I'aide de la 
formule dite de Merchant-Rankine modifiee: 

0.9 + ^ 

Le facteur 0.9, qui remplace la valeur de 1.0 dans 1' expression d'origine, prend forfaitairement en 
compte les effets favorables a attendre de I'ecrouissage du materiau et d'une certaine rigidite 
minimale procuree par des elements de remplissage ou de bardage. 

La valeur du multiplicateur ju^^ doit etre au moins egale a LO puisque les facteurs de charge sont 
deja compris dans les valeurs de dimensionnement des charges de la situation de risque exami- 
nee. En plus du fait que le cadre doit etre constitue de profiles de sections aptes a permettre un 
calcul plastique, la relation (1 1.37) est subordonnee a la double condition suivante: 

- Les rotules plastiques ne sont autorisees a se former que dans la traverse. On proscrira les 
rotules plastiques dans les montants, sauf, toutefois, si elles se situent en base des montants (a 
I'encastrement dans la fondation). 

- Le cadre doit etre efficacement tenu dans la direction perpendiculaire a son plan, en particu- 
lier au droit des sections ou apparaissent des rotules plastiques. 

La premiere de ces conditions est pratiquement impossible a satisfaire pour les cadres de halles, 
ce qui limite considerablement le domaine d' application de cette methode. 
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• jicr /l-^pl < 4 : Le cadre est pamcu/Z^r^m^n^ done tres sensible au deplacement lat^^ 

II est vraisemblable que le cadre ne soit guere compatible avec le caractere fonctionnel de la halle 
en raison des linaites des deplacenaents horizontaux. On doit s'attendre a des eflfets de second 
ordre tres inaportants. Le cadre doit des lors etre analyse au moyen d'une naethode de calcul au 
second ordre prenant en compte le comportenaent elastique-plastique du materiau. Par exenaple, 
la procedure suivante pent etre suivie : 

- appliquer les charges agissant sur la structure, y conapris les charges equivalentes aux imper- 
fections globales d'ossature, 

- determiner les deplacements qui en resultent et en deduire la position deformee des cordes 
des barres comprimees, 

- appliquer a nouveau les charges a la structure dotee de sa deformee actualisee, 

- calculer les nouveaux deplacements qui viennent s'ajouter a la deformee de la structure et 
reprendre la procedure au pas precedent, 

- poursuivre de la sorte jusqu'a ce que la deformee du cadre soit stabilisee, 

- les efforts interieurs dans le cadre obtenus pour la configuration deformee ainsi atteinte cons- 
tituent les efforts interieurs de second ordre, 

- effectuer la verification de la resistance au flambage des barres comprimees avec les efforts 
interieurs de second ordre et les longueurs de flambage dans le plan, determinees suivant le 
mode d'instabilite a nceuds fixes, en prenant en compte I'existence de rotules plastiques. 

Lorsqu'une rotule plastique se forme dans un element comprime du cadre, il importe que la capacite 
de rotation y soit suffisante; la section oti se produit cette rotule doit done repondre aux exigences habi- 
tuelles d'elancement des sections transversales pour une analyse globale plastique. 



11.5.5 Verification de la securite structurale 

Dans les cas oii, pour le calcul statique, il n'est pas necessaire de considerer les eflfets P-z\, on effec- 
tue en principe un calcul elastique au premier ordre des efforts interieurs. On decompose ensuite le sys- 
teme en barres equivalentes (montants, traverses) auxquelles on applique ces efforts comme « forces » 
exterieures. Pour les barres essentiellement comprimees, la verification de la resistance au flambage doit 
etre effectuee selon les deux axes principaux de la section; il faut pour cela avoir auparavant determine 
la longueur de flambage des barres (les montants). La verification avec les courbes de flambage couvre 
automatiquement les effets P-5. 

Pour les barres comprimees et flechies, il faut effectuer la verification de la resistance en section et la 
verification de la resistance de la barre equivalente au moyen de formules d' interaction. Ces verifica- 
tions tiennent indirectement compte des effets P-A\ 

• soit par une amplification des moments de premier ordre par le facteur [l/(l - Qd I Qcr )] 
(avec longueurs de flambage pour mode a nceuds fixes), 

• soit par une utilisation de la longueur de flambage pour le mode d'instabilite a nceuds depla9ables 
(moyennant majoration forfaitaire des moments de flexion dus a la deformation laterale calcules 
au premier ordre). 
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Comme la coexistence de ces deux approches est source de confusions possibles, il est recommande 
de n'utiliser que la premiere (c'est d'ailleurs celle qui est generalement retenue dans la plupart des 
normes); les longueurs de flambage a considerer sont alors celles relatives au mode d'instabilite a 
noeuds fixes. II existe des formules d' interaction qui couvrent egalement, si necessaire, I'instabilite spa- 
tiale par deversement. 

Si la verification de la resistance des sections est effectuee a I'aide des efforts interieurs obtenus 
selon un calcul direct au second ordre, incorporant les imperfections globales d'ossatures et locales 
d'elements comprimes, la verification de la stabilite dans le plan n'est plus necessaire, elle est incluse 
dans le calcul. II faudrait neanmoins se preoccuper de la stabilite spatiale et se premunir contre le 
deversement. Une telle approche n'est pour ainsi dire jamais utilisee en pratique pour des halles sim- 
ples. 

11.5.6 Verification de Faptitude au service 

Le deplacement lateral du cadre ainsi que les fleches des barres dus aux differentes charges de ser- 
vice a considerer sont calcules a I'aide de la theorie de 1' elasticity au premier ordre. 

Pour les cadres tenus et les cadres non tenus rigides, la verification principale est celle de la fleche 
verticale de la traverse sous Taction de la neige (ou du vent ascendant en cas de halles legeres), verifica- 
tion qui permet de garantir une rigidite suffisante de la structure. Pour des raisons d' aspect, la fleche ver- 
ticale due au cumul du poids propre et de la neige, en tenant compte d'une contrefleche eventuelle, doit 
egalement etre verifiee. II faut enfin etre attentif au probleme d'accumulation d'eau possible sur les toi- 
tures plates (effet de mare). 

Pour les cadres non tenus souples, la verification principale concerne le deplacement horizontal a 
I'angle de cadre sous I'effet du vent. Cette verification a essentiellement pour but de garantir le bon fonc- 
tionnement de la halle; en particulier les vitrages ne doivent pas etre endommages par de trop grandes 
deformations de la structure porteuse. 

En cas de halle comportant un pont roulant, une verification du deplacement des cadres a la hauteur 
de la voie de roulement sous I'effet des forces horizontales perpendiculaires a la voie (forces dues au 
vent ou au pont roulant) doit etre faite pour garantir le bon fonctionnement du pont lui-meme (chap. 15). 

11.6 Exemple de calcul statique d'un cadre 

Nous presentons dans cette section un exemple numerique complet de calcul statique d'un cadre de 
halle effectue selon les differentes methodes exposees a la section 11.3 et resumees a la section 1 1.5. Les 
verificafions de la securite structurale et de I'aptitude au service des elements du cadre font I'objet des 
exemples de la section 12.7. 

11.6.1 Classification du cadre 
Donnees 

Soit la halle definie au paragraphe 6.9.1. Determiner les efforts interieurs dans un cadre intermediaire 
(fig. 1 1.35(a)), sous I'effet des charges et actions definies au paragraphe 6.9.2, en utilisant les elements por- 
teurs donnes par le predimensionnement ou les dimensionnements precedents. Les pannes sont suffisam- 
ment rapprochees pour qu'on puisse admettre qu'elles agissent de maniere uniformement repartie sur la 
traverse. 
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(b) Systeme statique 



Fig. 11.35 Cadre intermediaire de la halle. 



Systeme statique 

Le systeme choisi est le cadre a deux articulations (fig. 1 1.35(b)). Le cadre doit sa stabilite au seu] fait 
que les montants sont assembles rigidement a la traverse. 11 n'y a pas de contreventement ou d'element de 
stabilisation independant dans son plan. Le cadre est done non contrevente et il doit reprendre toutes les 
forces horizontales en sus des forces verticales. 



Charges a considerer (fig. 1 1.36) 

Poids propre de la structure porteuse 

- traverse IPE 450 : gaj = 0.78 kN/m 

- montant HEA 300 : ga^m ^ 0.88 kN/m 

Poids des pannes IPE 140 : pour un cadre intermediaire, la valeur moyenne de la charge due au 

poids des pannes vaut: 

qpanne = 0.129 kN/m • = 0.41 kN/m 

1 m 

Poids de la couverture : <lp + Qfin ~ 0.5 kN/m^ • 6 m = 3.0 kN/m 

Neige : = a = 1.28 kN/m^ • 6 m = 7.7 kN/m 

Vent : La charge de vent qw = ^ ^st directement deduite du calcul des 

pressions exterieures q^ (fig. 6.24). 



Situations de risque 

Nous considerons dans cet exemple toutes les situations de risque possibles, meme si certaines d'entre 
elles sont plutot academiques. Elles sont mentionnees pour memoire et pour illustrer rentier des calculs 
statiques du cadre considere. Le tableau 1 1 .37 donne les facteurs de charge a considerer pour chacune des 
situations de risque examinee. 
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3.41 kN/m 




Neige Vent transversal 



Fig. 11.36 Charges appliquees sur le cadre. 



Tableau 11.37 Facteurs de charge pour les diverses situations de risque. 



Situat 

N° 


ions de risque 
Designation 


Poids propre 
8a 


Poids des elements 
non porteurs 

^ panne 


Neige 


Vent 

Qw 


1 


Charges permanentes 


XG= 1-3 


72= 1.5 






2 


Neige 


rG= 1-3 


1//= 1.3 


re = 1.5 




3 


Ch. perman. + vent 


70= 1-3 


re = 1.5 




V/=0.8 


4 


Vent en depression 


YG = 0.8 


1.3 




re = 1-5 


5 


Neige + vent 


XG^ 1.3 


i//= 1.3 


re = 1-5 


V/ = 0.8 


6 


Vent + neige 


7G= 1.3 


1//= 1.3 


V/=0.8 


re =1.5 



Pour chaque situation de risque, nous devons savoir si le cadre est rigide ou souple afin de pouvoir le 
classer. Pour ce faire, nous envisageons successivement d'appliquer le critere general, puis le critere sous sa 
forme simplifiee; ce dernier est applicable compte tenu de la faible pente de la toiture. 
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Critere general 

Le calcul de la valeur de la charge critique de flambage elastique (pour Tinstabilite du cadre selon un 
mode a noeuds deplafables lateralement) peut etre effectue a Taide d'un abaque (fig. 1 1 .27) ou a Taide d'un 
logiciel. 

• Utilisation de I'abaque 

Pour utiliser la figure 1 1.27, il faut calculer p (eq. 11.24) avec des forces nodales appliquees en tete des 
montants. II faut noter que I'usage de cette figure postule une traverse horizontale, ce qui n'est pas 
rigoureusement le cas ici. 

Im I 1 182.6 • 106 mm^ ■ 15 m ^ 

p = 77 = - • = 0.51 

It h 2 337 A ■ 10^ mm^ - 8 m 

hK 



13 = — = 2.35 (courbe F, fig. 11.27) 



h 



Ncr - 



E I 



m 



n 



h 



^ I m 



• 210 kN/mm^ - 182.6 • 10^ mm^ 



Qcr = 



K 

iNcr = 2 • 1071 kN = 2142 kN 



2.35 • 8000 mm 2 ) 



= 1071 kN 



Utilisation d'un logiciel 

Le calcul de la charge critique peut aussi etre effectue a I'aide de logiciels appropries. Un tel calcul 
donne une charge critique de 2170 kN. Nous constatons que la valeur evaluee par I'abaque de la figure 
1 1 .27 est en tres bon accord avec la valeur «exacte». 

Efforts interieurs 

La valeur de dimensionnement de la resultante Qj des forces verticales, resultant d'un calcul elastique 
de premier ordre, est donnee au tableau 1 1.38 pour chacune des situations de risque. 



Tableau 11.38 Rapport Qd^Qcr pour les differentes situations de risque. 









Situation de risque n° 








1 


2 


3 


4 


5 


5 


Qd [kN] 


93 


256 


42 


- 19 


205 


80 


Qcr [kN] 


2142 


2142 


2142 


2142 


2142 


2142 


QdfQcr 


0.043 


0.120 


0.020 


- 0.009 


0.096 


0.037 



Nous donnons a litre d'exemple, pour les situations de risque n^^ 2 et 5, le detail des calculs de Qd- 

- Situation de risque n° 2 (neige preponderate) : 

Resultante des forces verticales _ 

Qd = (1-3 • 0.78 kN/m + 1.3 • 3.41 kN/m) • (2 • ,[(1.5 m)^ + (1.25 m)^ ) + 1.5 ■ 7.7 kN/m • 15 m 
= 256 kN ^ ' 

- Situation de risque n° 5 (neige preponderante et vent concomitant) : 
Resultante des forces verticales 

Qd - (1.3 • 0.78 kN/m + 1.3 • 3.41 kN/m) • (2 ■ [(1.5 m)^ + (1.25m)2 J + 1.5 • 7.7 kN/m • 15 m 
- 0.8 • (5.9 kN/m + 2.7 kN/m) • cos9.5° • 7.5m = 205 kN 
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• Le cadre peut etre classe : 

- souple {Qi/Q > 0.1 ) pour la situation de risque n° 2. 

- rigide (Q^/Q^^ < 0.1 ) pour les autres situations de risque. 

La situation de risque n° 2 pour laquelle le cadre est classe « souple » se trouve etre celle pour laquelle 
il y a une resultante verticale maximale mais aucune force horizontale directement appliquee. Ce fait n'est 
paradoxal qu'en apparence; en effet, le calcul statique ulterieur prendra en compte I'effet des rotations ini- 
tiales (pQ sous forme de forces horizontales equivalentes. 

La situation de risque n° 5 est en fait une situation «academique», car il est peu vraisemblable que la 
depression du vent soulage le cadre sollicite par la neige consideree comme charge preponderante. Ce sou- 
lagement eventuel a pour effet de diminuer le rapport I Qcr par rapport a la situation de risque n° 2 et de 
faire passer la classification du cadre de «souple» a «rigide». Nous utilisons cependant cette situation de 
risque n° 5 dans la suite de Texemple pour illustrer le calcul elastique d'un cadre rigide. 

La valeur negative relative a la situation de risque n° 4 est due au fait que la resultante des forces verti- 
cales est dirigee vers le haut en raison de la depression exercee par le vent. 



Critere simplifie 

Pour appliquer la forme simplifiee du critere de caracterisation (eq. 1 1.32), il faut calculer le deplace- 
ment horizontal A au niveau de la traverse pour chacune des situations de risque. Pour Texemple considere, 
on peut substituer au cadre reel un cadre similaire mais a traverse horizontale, pour lequel divers formulai- 
res fournissent la valeur du deplacement cherche sous I'effet de forces horizontales. 

Nous admettons que la moitie de la charge repartie horizontale due au vent passe directement dans la 
fondation, I'autre moitie etant des lors appliquee au niveau de la traverse horizontale. 



Situation de risque n° 2 (neige preponderante) 
Resultante des forces verticales 

= 256 kN 
Force horizontale due au vent 

//vv,^ = 0.0 kN 
Force horizontale due au faux aplomb 

Force horizontale totale 

fid = H^^d + Heq,d = 0.0+ 1.3 kN = 1.3 kN 
Deplacement horizontal 



200 



200 



•256 kN = 1.3 kN (avec = ks = 1.0) 



A = 



12 E I 



m 



/ 



m 



1.3 kN • (8m) 



i.2l = 

h J 12 • 210 ■ 106 kN/m2 . 182.6 • 10-6 m4 



182.6 - 10-6 m4 15 



m 



Qd 



Si 



^Qd^ 

hHd 



^337.4 ■ 10-6 gm 
4.4 mm • 256 kN 

= 0.108 > 0.1 



+ 2 



= 4.4 • 10"^ m = 4.4 mm 



Qcr hHd 8000 mm - 1.3 kN 

cadre souple, a comparer a 0.120 du critere general. 



Situation de risque n° 5 (neige preponderante et vent concomitant) 
Resultante des forces verticales 
Qd = 205 kN 
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Force horizontale due au vent 

H . = 0.8 ■ (3.8 kN/m + 2.2 kN/m) 

Force horizontale due au faux aplomb 

1 

H . = (po Qd = 



8 m 



- 19.2 kN 



205 kN = 1.0 kN 



eq,d ' - — 200 
Force horizontale totale 

= f^w.d + f^eq^d = 19.2 kN + 1.0 kN = 20.2 kN 
Deplacement horizontal 



A = 



Hd 



\1EI 



m 



^ m I 



- + 2 
h 



20.2 kN • (8 m) 



J 



12 • 210 • 10^ kN/m^ ■ 182.6 • lO'^ m^ 



( 182.6 • 10-6 m4 15 



m 



V 



337.4 • 10-6 m4 8 m 



+ 2 



- 67.8 • 10-3 m = 67.8 mm 



J 



Qd ^ Qd 67.8 mm ■ 205 kN 



- 0.086 < 0.1 



Qcr h Hd 8000 mm ■ 20.2 kN 

cadre rigide, a comparer a 0.096 du critere general. 



Nous constatons done que I'application du critere simplifie au modele du cadre rectangulaire confirme 
bien la classification obtenue a partir du critere general. Les differences observees sont dues, d'une part, au 
fait que le deplacement est calcule a partir d'une formule applicable a un cadre rectangulaire et, d' autre 
part, a la repartition forfaitaire de la force horizontale entre fondation et traverse. Nous pourrions effectuer 
un calcul similaire pour les autres situations de risque, mais le fait que ces cadres sont nettement rigides, sur 
la base du critere general, rend cette comparaison superflue. 



11.6.2 Calcul des efforts interieurs 

Calcul elastique, cadre rigide 

Lorsque le cadre (non contrevente) est classe «rigide», les efforts interieurs necessaires au dimension- 
nement peuvent etre obtenus par un calcul elastique au premier ordre, ce qui est le cas ici pour toutes les 
situations de risque sauf la situation n° 2. Les efforts obtenus pour les charges non ponderees agissant sepa- 
rement sur le cadre sont representes par les diagrammes donnes a la figure 1 1 .39. lis permettent de calculer 
les efforts interieurs pour les differentes situations de risque avec le principe de superposition ; en effet, il 
s'agit d'un calcul elastique au premier ordre. 

Pour tenir compte d'un faux aplomb, on pent considerer les forces horizontales equivalentes 
H ^ ^ = (PqQ^ ■ Dans le cas d'une traverse brisee, la resultante des forces equivalentes doit etre appli- 
quee'pour moitie en tete de chaque montant (fig. 11.40) afin de generer des sollicitations antim6triques 
comme il se doit. Comme cette force resultante equivalente est proportionnelle a la resultante des forces 
verticales, selon la situation de risque consideree, la repartition des moments est donnee pour une valeur 
unitaire de la force equivalente. 

Pour chaque situation de risque, la valeur de dimensionnement de la soUicitation vaut: 

Sd = {^Yi Si)^(poQd Sh = 1 

Si : Effort interieur (N, V ou M) pour la charge / non ponderee 

Sf^= \ : Effort interieur (N, V ou M) du a la force horizontale equivalente unitaire 
Yi : Facteur de charge pour la charge / et pour la situation de risque consideree 

<P0^ Qd • Faux aplomb et force verticale totale de dimensionnement pour la situation de risque consi- 
deree 
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M [kNm] m] ^ [1^] 




Poids propre g 



-4.9 




Fig. 11.39 Diagrammes des efforts interieurs pour les charges appliquees sur le cadre. 



Selon VEurocode 3, la verification de la resistance des montants (stabilite) se fait alors avec les lon- 
gueurs de flambage pour le mode a nceuds fixes (^hf( < h) . 

En revanche, selon la norme SIA 161, lors d'un calcul au premier ordre, les forces equivalences aux 
rotations initiales ne sont pas prises en compte pour le calcul des efforts dans le cadre. Les montants sont 
ensuite verifies a I'aide de la methode simplifiee avec une longueur de flambage du mode a noeuds depla^a- 
bles {hK > h). 
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Diagrammes des efforts interieurs 
Fig. 11.40 Diagramme des efforts interieurs dus a une force horizontale equivalente unitaire. 



Par exemple, pour la situation de risque n° 5, on a: 

- Moment maximal negatif en tete du montant de droite : 

M- = 1.3(-9.0 kN/m) -h 1.3 • (-39.2kN/m) + 1.5 • (-87.4kNm) + 0.8 • (-33.0kNm) 

-H - - • 205 kN- (- 4.0 m) - - 224.2 kNm 
200 ^ ^ 

- Effort normal correspondant: 

Nd = 1-3 • (-6.0kN) + 1.3 • (-25.9 kN) + 1.5 • (-57.8kN) + 0.8 ■ 15.8 kN 

^2^0 ' ("^-^^^ " -116.1 kN 

On peut noter que I'influence de I'imperfection de faux aplomb (force horizontale equivalente) est 
tres faible pour le cadre rigide considere; elle est de 2% sur le moment de flexion et de 0.5% sur 
I'effort normal. 

Calcul elastique, cadre souple 

Le cadre est classe «souple» pour la situation de risque n° 2; on doit done tenir compte des effets de 
second ordre. Plusieurs methodes de calcul sont possibles (§1 1.5.4 et tab. 1 1.33). 

• Methode d' amplification des moments 

Cette methode consiste a amplifier les moments elastiques de premier ordre dus aux forces horizontales 
par le facteur 1 I [ \ - I Qcr ) ^ verifier les montants en admettant un cadre a noeuds fixes. 



Md = X(7/ Mi ) + [Mh = \ (pO Qd + XCry Mj )] 



1 



1 Qd 
1 — 

Qcr 



Ml : Efforts dus aux charges verticales (charge / non ponderee) ; 

M j : Efforts dus aux charges essentieliement horizontales (charge j non ponderee), 
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Situation de risque n° 2 : 
Coefficient d' amplification 
1 1 



1 - 



Qd 1-0.108 
Q 



= 1.12 



Moment de flexion maximal positif a mi-portee de la traverse 



M 



+ 

d, max 



= 1.3 • 12.0kNm+ 1.3 •51.9kNm+ 1.5 ■ 116.0kNm 



+ 



1 



200 



256 kN • 0 m 



1.12 = 257.0 kNm 



Moment de flexion maximal negatif en tete du montant de droite 
Mt = 1.3 • (-9.0 kNm) + 1.3 ■ (-39.2 kNm) + 1.5 • (-87.4 kNm) 



1 



256 kN - (-4.0 m) 



1.12= -199.5 kNm 



200 

Situation de risque n° 5 : 
Coefficient d'amplification 

= = 1-09 

, Qd 1 - 0.086 

1 

Qcr 

Moment de jflexion maximal negatif en tete du montant de droite 



d.max 



= 1.3 • (-9.0 kNm) + 1.3 • (-39.2 kNm) + 1.5 • (-87.4 kNm) 



+ 



1 



200 



205 kN • (-4.0 m) + 0.8- (-33.0 kNm) 



1.09 = -227.0 kNm 



Calcul direct au second ordre 

Pour tenir compte des effets de second ordre, une autre possibilite consiste a faire un calcul direct au 
second ordre sous I'ensemble des charges de la situation de risque consideree (principe de superposi- 
tion non applicable). Le tableau 11.41 presente les moments maximaux positifs et negatifs obtenus de 
la sorte avec, en regard, les resultats au premier ordre amplifies et non amplifies. 



Tableau 11,41 Moments maxima positifs et negatifs pour la situation de risque n° 2. 



Type de calcul statique elastique 


M^rnax [W^m] 




Premier ordre 


257 


- 194 


Premier ordre (avec forces equivalentes (pQ Qd) 


257 


- 199 


Premier ordre amplifie par 1 / ( \ - Q^l Qcr) 


257 


-200 


Second ordre 


260 


- 194 


Second ordre (avec forces equivalentes (p^ Q^) 


260 


-200 



On constate que la difference des resultats entre les calculs au premier ordre et au second ordre est fai- 
ble. De plus, la prise en compte des imperfections (faux aplomb) au moyen de forces equivalentes 
reste egalement sans grande influence sur les resultats. Ceci est du au fait que le cadre est relativement 
rigide. 

Calcul plastique 

Des calculs plastiques au premier et au second ordre ont ete effectues a I'aide d'un logiciel pour la seule 
situation de risque n° 2. Les resultats, a savoir les multiplicateurs limites plastiques des charges ponderees 
de la situation de risque consideree, sont presentes dans le tableau 1 1.42. 
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Tableau 11.42 Multiplicateurs limites plastiques /ipl pour la situation de risque n° 2. 



Type de calcul plastique 




Premier ordre 


1.611 


Premier ordre (avec forces equivalentes (pQ Q^) 


1.590 


Second ordre 


1.593 


Second ordre (avec forces equivalentes cpQ Qd) 


1.570 



La valeur du multiplicateur critique de flambage jU^r P^ut etre trouvee avec les valeurs du tableau 11.38, 
a savoir, pour la situation de risque n° 2 : 

Qcr 2142 kN 



A'cr — 



Qd 256.3 kN 



= 8.36 



Le rapport Hcr / 1^ pi ~ 8-36/ 1.590 vaut 5.26; il est done compris entre 4 et 10, ce qui permet d'evaluer 
le multiplicateur de ruine selon Merchant-Rankine : 



1.590 



0.9 + 



^/ 0.9 + 



1.590 
8.36 



= 1.46 > 1.0 



OK 



Cela signifie que la perte de capacite portante par interaction entre plastification et instabilite survient 
pour des charges superieures de 46% aux charges deja ponderees par les facteurs de charge. 
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12 Elements de cadre 




Nouvelle halle d'exposition, Bale 

La structure porteuse de la nouvelle halle de la «Foire d'echantillons» de Bale est constituee de 
poteaux (tubes 0 813 mm) et de sommiers lies rigidement de fagon a former des cadres transversaux 
autostables. Les sommiers sont des profils composes a ame pleine, de 25.8 m de portee et 1.6 m de 
hauteur (avec ouvertures dans Tame), solidarises avec la dalle en beton coule sur place (ep. 20 cm) 
de faqon a composer un profil mixte acier-beton. Les solives sont des poutres a treillis en N de 
18.4 m de portee et 1.6 m de hauteur, egalement solidarisees avec la dalle. 
Maitre de I'ouvrage : Schweizer Mustermesse, Basel 
Architecte : Theo Hotz AG, Zurich 

Ingenieur : Ernst Basler + Partner, Zurich ; Griiner AG, Basel 
Annee de mise en service : 1999 
Photo Hans Ege, Luzern 
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12.1 Introduction 



Nous avons presente au chapitre 1 1 le calcul statique des cadres de halle conduisant a la determi- 
nation des efforts interieurs de leurs elements structuraux, soit la traverse et les montants. Le present 
chapitre est consacre au dimensionnement de ces elements constituant les cadres (fig. 12.1). Nous 
traiterons en premier lieu les traverses en profil a double te (sect. 12.2), les fermes a treillis (sect. 
12.3) ainsi que les montants (sect. 12.4). Une section sera consacree a I'element de liaison entre tra- 
verses et montants, appele angle de cadre (sect. 12.5) et une autre a I'element de liaison des montants 
avec la fondation ou T infrastructure, les pieds de montant (sect. 12.6). Dans chacune de ces sections, 
on rappelle les principaux types d'elements utilises, les efforts interieurs qui les sollicitent ainsi que 
les verifications habituelles de la securite structurale et de I'aptitude au service a effectuer. En fin de 
chapitre, la section 12.7 rassemble quelques exemples numeriques de dimensionnement de ces ele- 
ments de cadre. 



angle de cadre 




traverse en profil 
a double te 



ferme a treillis 



montant 



pied de montant 



Fig. 12.1 Elements de cadre de halle. 



12.2 Traverses en profil a double te 

12.2.1 lypes de traverse 

Les traverses sont les elements porteurs horizontaux - ou parfois inclines - constituant la partie 
des cadres de halle supportant la toiture et dont nous avons aborde la conception au chapitre 3. Leur 
fonction principale est de transmettre aux montants les actions agissant sur la toiture. En cas de 
noeuds traverse-montant rigides, les traverses transmettent egalement aux montants les forces hori- 
zontales dues au vent ou aux seismes. Les traverses de cadre en profil a double te sont constitutes de 
profiles lamines ou de profils composes a ame pleine ou evidee, et de hauteur constante ou variable. 
La hauteur h des traverses est situee entre //30 et //1 5 (/ etant la portee de la poutre simple ou la dis- 
tance entre points de moment nul) et depend du systeme statique du cadre. Les traverses peuvent 
comporter des renforcements aux endroits d'efforts maximaux, des appuis lateraux pour empecher le 
deversement, des ouvertures dans les ames pour le passage des conduites techniques, des joints de 
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montage, etc. La figure 12.2 donne quelques exemples typiques de traverses de cadre en profil a dou- 
ble te. Des details de construction - angles de cadre, pieds de montant, joints de montage - sont don- 
nes egalement au paragraphe 3.2.3. 




Profile lamine Profil ajoure Profil compose a ame pleine 

Fig. 12.2 Types de traverse de cadre en profil a double te. 



12.2.2 Securite structurale 
Efforts interieurs 

La traverse d'un cadre peut etre consideree comme une barre independante soumise aux efforts 
determines lors du calcul statique du cadre. Ces efforts sont les charges qui lui sont directement appli- 
quees ainsi que les efforts interieurs aux extremites de la barre agissant comrae des efforts exterieurs 
(fig. 12.3). Les sollicitations de la traverse sont les suivantes: 

• Actions exterieures : 

- le poids propre de la traverse; 

- la reaction des pannes comprenant: le poids des pannes, le poids de la toiture, les efforts 
dus au vent (en pression ou en depression), la neige, la charge utile en cas de toiture 
accessible; 

- une charge suspendue eventuelle. 




Fig. 12.3 Sollicitations d'une traverse. 
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• Efforts aux extremites : 

- un moment de flexion, 

- un effort normal, 

- un effort tranchant. 

Les efforts «exterieurs» ne sont en general pas les memes a chaque extremite de la traverse, meme 
pour un systeme symetrique, a cause de la dissymetrie de certaines charges exercees sur le cadre (en par- 
ticulier les effets du vent). Afin d'eviter la creation de moments de torsion, des dispositions de construc- 
tion doivent etre prises relatives a la transmission des charges, par exemple en supprimant, autant que 
faire se pent, les excentricites des forces par rapport au plan de la traverse. 

Les verifications a effectuer relatives a la securite structurale comprennent les verifications de la 
resistance des sections determinantes (point de moment maximal, appui, etc.) ainsi que celles du dever- 
sement pour I'ensemble de la barre. Ces verifications doivent etre effectuees conformement a la 
methode de calcul adoptee pour le dimensionnement du cadre - plastique-plastique, elastique-plastique, 
elastique-elastique ou elastique-elastique reduit - et les sections ou les parties comprimees de la section 
de la traverse devront satisfaire a des conditions d'elancement. 



Resistance en section 

Les verifications de la traverse a effectuer dans le cadre de la securite structurale sont les suivantes: 

• lD<lcr Md<MRlyR (12.1a) 

• lD>lcr Md<M^/yR (12.1b) 
ainsi que: ^d-^R ^ 7R (12.2) 

: valeur de dimensionnement du moment de flexion 

M/j : resistance ultime a la flexion (Mp/, M^i ou M^/^^y selon la methode de calcul adoptee) 

Mo : moment de deversement 

//) : longueur de deversement 

Icr ' longueur critique de deversement 

: valeur de dimensionnement de 1' effort tranchant 

V/^ : resistance ultime au cisaillement 



Deversement 

Dans le domaine des halles, le probleme du deversement de la traverse ne se pose pas souvent. En 
effet, dans la zone de moment de flexion positif, la membrure comprimee (superieure) est en general 
maintenue lateralement par des elements secondaires, tels que des pannes (fig. 12.4), pour autant que 
ces dernieres soient d'une part solidaires d'un contreventement et d' autre part correctement fixees sur la 
traverse. Dans ce cas, la longueur de deversement est egale a I'ecartement des pannes. Si la longueur de 
deversement ne depasse pas la longueur critique de deversement, I'instabilite n'est pas determinante. 

Dans la zone de moment de flexion negatif, I'aile comprimee (inferieure) de la traverse n'est pas tenue 
et pent deverser. On admet dans ce cas comme longueur de deversement la distance entre Tangle de cadre 
(point de moment negatif maximal) et le point d' inflexion le plus proche de la traverse (moment nul). 
Dans cette hypothese, il faut que Tangle de cadre soit lui-meme tenu contre tout deplacement hors du 
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plan du cadre par des pannes sablieres ou par des bracons (fig. 12.4(a)). Si tel n'est pas le cas, on pent 
admettre de ramener traverse et montant dans le prolongement I'un de T autre et de prendre comme lon- 
gueur de deversement la distance entre le point d' inflexion precite de la traverse et la section de montant 
la plus proche de Tangle qui soit tenue hors du plan du cote interieur, comprime sous moment negatif 
(fig. 12.4(b)). 




Coupe A-A (a) Angle de cadre tenu (b) Angle de cadre non tenu 

Fig. 12.4 Longueur de deversement pour la verification d'une traverse de cadre. 



La figure 12.4 donne un exemple de soUicitations d'une traverse de cadre simple, avec les longueurs 
de tron^ons a considerer pour la verification au deversement lorsque les charges transversales agissent 
dans le sens de la gravite. Au point A, il est admis que Tangle de cadre est tenu hors du plan, alors qu'au 
point B on presente la modelisation a adopter en cas d' angle non tenu. 

Si la longueur de deversement //) est superieure a la longueur critique l^n il faut evaluer la resistance 
au deversement ou, a defaut, soit renforcer le profil de maniere appropriee pour empecher son deverse- 
ment, soit disposer des appuis additionnels efficaces hors du plan jusqu'a obtenir //) < l^^ . 

Notons encore que la semelle inferieure de la traverse pent egalement deverser en cas d'inversion 
des efforts; cette situation pent se presenter lors d'un soulevement de la toiture sous Taction de la 
depression due au vent. 

Lorsqu'on applique la methode de calcul elastique-plastique - la plus pratiquee - selon la norme 
SI A 161, la longueur critique de deversement est donnee par la formule suivante: 



ELEMENTS DE CADRE 



491 



1 _1 Vf/ 

2 




(12.3) 



rayon de giration par rapport a I'axe de faible inertie 

rapport, pour le tronfon examine, entre le plus petit moment d'extremite et le plus grand, 
avec leur signe {"F^Md^min I ^^d^mcu) 



Cette formule est valable pour autant que I'effort normal soit faible (A^^ / (Npi I jr) ^ 0.15). Le tron- 
9on central en travee (Md^fj^in = ^d.max) ^st caracterise par une repartition quasi constante des moments 
(y^= 1.0), conduisant a une longueur critique l^r = 40 i^. Pour un tron9on avec M^^^in = 0 a une extre- 
mite, on a Icr^ 81 i^. D'autres valeurs numeriques sont donnees dans le TGC volume 10 (chap. 5). En 
cas d' effort normal appreciable, il faut tenir compte de 1' interaction M-N. Dans ce cas, la traverse sera 
verifiee comme une barre comprimee et flechie a I'aide des formules d'interaction du paragraphe 6.3.2 
du TGC volume 10. 

Au cas ou les longueurs de tron9on Id sont superieures a Icr, il faut proceder a la verification au 
deversement. Cela revient a dire que la resistance ultime a la flexion de la traverse n'est plus egale a la 
resistance ultime a la flexion de la section (en general M^/), mais elle est limitee au moment de deverse- 
ment Md de la section transversale du tron§on considere. Le calcul y relatif est donne au chapitre 1 1 du 
TGC volume 10 ainsi que dans la norme SI A 161. 

A cet egard, on soulignera que la norme SI A 161 conserve Vapproche d'une courbe de deversement 
specifique alors que VEurocode 3 recourt d une formule similaire d une courbe de flambage, mais para- 
metree a partir d'un grand nombre de resultats d'essai en deversement. 

Traverses a inertie variable 

Nous devons attirer I'attention sur le fait qu'une traverse a inertie variable (fig. 12.5) ne pent etre 
traitee directement a partir de ce qui est dit ci-dessus. En effet, les proprietes d' inertie flexionnelle et tor- 
sionnelle sont variables le long de I'axe de la poutre et la contrainte critique de deversement sous flexion 
pure - cas servant de reference - et la resistance ultime a la flexion ne constituent desormais plus des 
caracteristiques de section courante. De plus, en presence d'une repartition non uniforme du moment de 



y 



h(x) 



h 



mm 



T 

Z 




max 



Coupe A-A 



Elevation 



Fig. 12.5 Traverse a inertie variable. 
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fiexion sur la longueur de deversement, la section determinante ne se situe plus necessairement a 
I'endroit du moment maximal. II faut des lors faire appel au concept de section de reference; sur ce 
sujet, differentes approches sont decrites dans la litterature. 

Une methode simplifiee [12.1] consiste a verifier le deversement sous flexion pure d'une traverse - ou 
d'un tron9on de traverse - a section en double te bisymetrique et a hauteur d'ame lineairement variable 
entre les valeurs maximale hf^ax minimale h^i^, dont les appuis aux deux extremites sont supposes etre 
equivalents a des appuis a fourche, de la meme maniere que celle d'une poutre a section constante. Les 
caracteristiques equivalentes de la poutre a inertie variable sont les suivantes: 



^z,eq - (variation supposee negligeable) 



heq = Va;cVo.283 + 0.434 5+0.283 5^ 



(12.4) 



(12.5) 



(12.6) 



5 
h 
K 



moment d' inertie de flexion dans le plan de faible inertie 
rapport des hauteurs de section {5 - hyyiiyi/h^ax ) 
hauteur d'ame variable lineairement 
constante de torsion uniforme 



Si les deux extremites sont encastrees a la flexion dans le plan de faible inertie, on pent utiliser a la 
place de (12.5) 1' equation suivante: 



^eq ~~ hyyiax \} 



0.34 + 0.40 5 + 0.26 52 



(12.7) 



Les calculs numeriques montrent que, pour les sections usuelles, la variation de la hauteur est telle 
que la hauteur equivalente differe peu de la hauteur moyenne; on pent done encore simplifier en utilisant 



Traverses composees a ame pleine et inertie variable 

Les traverses composees a dme pleine et inertie variable comportent et inertie variable souvent une 
ame tres mince, ce qui permet de negliger la contribution de la torsion de Saint- Venant a la resistance au 
deversement et de ramener cette derniere a la resistance au flambage lateral de la semelle comprimee. 
Pour une repartition uniforme du moment deflexion, le moment critique de deversement elastique (TGC 
vol. 10, eq. 1 1.12) s'ecrit alors sous la forme simple suivante: 



McrD = 



E ( t\ + t2^ 



I 



h + 



D 



(12.8) 



Id 

h 



moment d' inertie de la semelle comprimee autour de son axe vertical 
longueur de deversement 
hauteur d'ame 

epaisseurs des semelles comprimee et tendue, respectivement 
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Le moment critique de deversement elastique pour une repartition non uniforme du moment de 
flexion s'obtient en multipliant le moment critique de deversement elastique sous moment uniforme par 
le coefficient C\ donne au paragraphe 1 1.2.5 du TGC volume 10. 

Lors du calcul du coefficient d'elancement au deversement, defini par: 



la question se pose evidemment de savoir quelle valeur introduire pour Mr puisque la resistance a la 
flexion varie le long de la poutre. Des simulations numeriques ont montre qu'il est conservateur d'adop- 
ter la resistance ultime de la section pour laquelle I'etat limite de resistance est atteint en premier. La 
determination de cette section n'est pas immediate et n'est pas une caracteristique intrinseque de la 
poutre; en effet, la position de cette section depend de la repartition du moment de flexion le long de la 
traverse. On pent par exemple la rechercher en procedant simplement comme suit: 

• on trace le diagramme de la resistance ultime a la flexion des sections sur la longueur de la 
traverse ; 

• on trace le diagramme des valeurs de dimensionnement du moment de flexion; 

• on fait croitre ce dernier de maniere proportionnelle; 

• le diagramme du moment de dimensionnement ainsi amplifie finit par atteindre en un point le 
diagramme de la resistance ultime a la flexion; ce point determine la position de la section deter- 
minante et la valeur M/^ recherchee. 

Uevaluation de la resistance ultime au deversement se poursuit alors comme indique a la section 
11.3 duTGC volume 10. 

Traverse ajouree 

Dans ce cas, il est recommande d'en assimiler le deversement au flambage lateral de la semelle com- 
primee associee a une partie d'ame de hauteur egale au 1/6 de la hauteur d'ame totale, sans toutefois que 
cette valeur excede la distance mesuree entre la face interieure de la semelle comprimee et le bord le 
plus proche des ouvertures d'ame. Par ailleurs, ces ouvertures affectent la resistance au cisaillement 
(voir sect. 10.4 etTGC vol. 10, sect. 5.6). 

12.2.3 Aptitude au service 

Cette verification consiste a comparer la fl^che verticale de la traverse avec une fleche limite afin de 
garantir une rigidite suffisante et un aspect satisfaisant a la structure. Le choix des sollicitations a pren- 
dre en consideration pour le calcul des deplacements doit etre effectue sur la base d'une reflexion quant 
aux consequences de ces fleches sur le bon comportement de la structure. II en va de meme du choix de 
la fleche linndte. La norme SIA 161 propose de calculer les fleches, d'une part, avec une action variable 
de courte duree et, d' autre part, avec les actions qui produisent le plus grand deplacement. Les fleches 
limites respectives des traverses de cadres sont alors de //350 et //250. 

Uevaluation du comportement en service s'effectue a Taide d'un calcul elastique au premier ordre. 
Ainsi, pour le calcul de la fleche de la traverse d'un cadre, il est possible de superposer celle provenant 




(12.9) 
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de la charge exterieure avec celle due aux moments d'extremite. L'influence de ces moments est evi- 
demment favorable puisqu'ils correspondent a I'encastrement partiel de la traverse dans les montants. II 
faut toutefois rester attentif au fait qu'un effort axial significatif de compression dans la traverse induit 
un comportement au second ordre de I'element et contribue aussi a augmenter la fleche. Comme le prin- 
cipe de superposition n'est plus applicable en presence d'efifets du second ordre, on pent imaginer de 
tenir compte de ceux-ci en multipliant la fleche au premier ordre par un coefficient d'amplification du 
type(l -NdlNcr)- 

Si les ouvertures d'ame d'une poutre ajouree ne sont pas de faible dimension par rapport a la hauteur 
- ce qui est frequemment le cas - la fleche sera due en grande partie a la deformabilite en cisaillement de 
la traverse. A defaut d'un calcul precis, la fleche due a la flexion d'une poutre equivalente de meme iner- 
tie que la poutre ajouree (au droit des ouvertures) pent etre majoree de 20% (TGC vol. 10, § 5.6.3). 

Dans un but lie avant tout a T aspect du cadre, on donne en general une contrefleche a la traverse. On 
choisit sa valeur egale a la fleche provoquee par toutes les actions permanentes et une partie des actions 
variables (le plus souvent 50%). La traverse donne ainsi T impression de ne pas etre deformee a I'etat 
permanent. 

En cas de cadre non tenu lateralement dans son plan, il n'est pas rare que le deplacement horizontal 
du cadre soit determinant. Pour les cadres de halles, la norme SI A 161 indique une limite de///150 sous 
action variable de courte duree, h etant ici la hauteur de la halle. La norme recommande en outre que les 
deplacements horizontaux des montants supportant une voie de roulement, dus aux actions du pont rou- 
lant, n'excedent pas /z/300. Notons enfin que le deplacement horizontal d'un montant pent se trouver 
accentue en cas de traverse brisee (toiture a deux pans) par rapport au cas d'une traverse horizontale de 
meme portee et egalement soUicitee, en raison de r«effet d'arc» qui s'y developpe (§ 14.4.4). 

A regard des deplacements limites verticaux et horizontaux, VEurocode 3 est quelque peu moins severe 
que la norme SIA 161. Toutefois, la definition des charges de service n'est pas directement comparable. 

12.3 Fermes a treillis 

12.3.1 Types de ferme a treillis 

Les fermes a treillis constituent un type particulier d' element porteur de la toiture des halles 
(§ 3.2.4). EUes constituent souvent la solution la plus legere pour realiser les traverses des cadres. Elles 
sont utilisees en general pour de grandes portees, mais peuvent egalement convenir pour des portees 
plus faibles (traverses a treillis legeres). Le systeme statique est le plus souvent une poutre simple ou 
une poutre encastree elastiquement (traverse de cadre assemblee rigidement aux montants), quelquefois 
une poutre continue (cadre a plusieurs nefs). Le choix de la hauteur h du treillis est fonction de la lon- 
gueur / (/ etant la portee de la poutre simple ou la distance entre points de moment nul). Le rapport h/l 
(h designe ici la plus grande hauteur de la ferme) est de I'ordre de 1/12 pour un treillis de hauteur cons- 
tante et de 1/5 a 1/6 pour un treillis de forme triangulaire. L'estimation du poids propre de la poutre pent 
etre effectuee, en premiere approximation, a I'aide de la regie empirique suivante tiree de la publication 
SZS C3. Cette regie est applicable aux fermes a treillis ecartees de 5 a 6 m supportant une toiture legere 
en acier S235 soumise a une charge de neige sur la toiture egale a 1.5 kN/m^: 
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ELEMENTS DE CADRE 



495 



ga : poids propre du treillis par metre carre de surface de halle [kN/m^] 
/ : portee de la ferme [m] 

Pour obtenir une ferme a treillis ayant un poids minimal, on aurait tendance a choisir la section de 
chaque barre en fonction de I'intensite de Teffort normal auquel elle est soumise. Pour les diagonales et 
les montants, cela ne pose pas de problemes, encore que Ton fera usage d'un nombre limite de sections 
differentes, dans un but de rationalisation. Par contre, pour les membrures, un changement de section a 
chaque noeud n'est pas economique a cause du travail supplementaire que cela implique. Pratiquement, 
pour les fermes a treillis legeres ou de faible portee, on adopte des membrures a section constante sur 
toute ou partie de leur longueur. La solution economique correspond en effet non pas au poids minimal, 
mais au cout minimal comprenant materiaux et main-d'oeuvre. La figure 12.6 donne deux exemples 
typiques de fermes a treillis de halles. 





Dans une ferme a treillis, la liaison entre les differentes barres represente un element essentiel de la 
structure, Un soin particulier doit done etre apporte a la conception des nceuds et des assemblages, qui 
doivent etre simples et facilement realisables. En effet, le choix des details de construction a une 
influence economique determinante, le cout de la main-d'oeuvre (atelier et montage) representant plus 
de la moitie du cout total d'une poutre a treillis. La figure 12.7 montre quelques exemples de noeuds, 
avec les joints de membrures correspondants, de ferme a treillis: 

• Construction legere: systeme economique, utilisation rationnelle des cornieres du point de vue 
statique, mais les cornieres doivent etre fa9onnees (fente) (fig. 12.7(a)). 

• Construction tubulaire: les profils creux sont de plus en plus utilises actuellement; possibilite de 
realiser des membrures a section variable, avec un diametre constant mais en jouant sur I'epais- 
seur des parois, noeuds sondes (avec ou sans gousset) (fig. 12.7(b)). 

• Construction a gousset: membrure constituee d'un profile lamine, les diagonales sont boulon- 
nees a des goussets soudes en atelier; systeme pour des treillis fortement sollicites (fig. 12.7(c)). 
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Fig. 12.7 Exemples de noeuds et de joints de membrures de fermes a treillis. 



Pour autant que les conditions de transport le permettent, les fermes a treillis sont entierement 
assemblees en atelier. Dans le cas de structures importantes, on effectue le transport soit de parties de 
fermes, soit des elements individuels dont Tassemblage est effectue sur site, generalement a I'aide de 
boulons. 

12.3.2 Efforts interieurs 

Rappelons les hypotheses simplificatrices qui se trouvent a la base du calcul des efforts des poutres 
a treillis : 

• les noeuds sont consideres comme des articulations parfaites, 

• les axes geometriques des barres sont supposes concourants au noeud ou elles convergent, 

• les barres sont des elements rectilignes entre les noeuds, 

• les charges sont appliquees au droit des noeuds et dans le plan du treillis (le poids propre des bar- 
res est en general neglige). 

En adoptant ces hypotheses, on admet que les barres sont soumises uniquement a des efforts nor- 
maux. En realite, certains autres efforts vont se produire a cause des conditions aux extremites des bar- 
res qui ne correspondent pas aux hypotheses precitees. 
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Articulations parfaites 

Pour des raisons pratiques, les barres sont normalement assemblees aux noeuds du treillis de maniere 
rigide. De la sorte, Thypothese des articulations parfaites, qui se trouve a la base du calcul statique uti- 
lise, est prise en defaut. Le treillis est alors une structure hautement hyperstatique. Toute deformation 
globale du treillis (fleche de la ferme) provoque une deformation flexionnelle correspondante des barres 
et r apparition de moments «secondaires». 

II faudrait done substituer une analyse en cadre a celle en structure idealement articulee. Toutefois, il 
est courant de negliger ces moments secondaires; il y a plusieurs raisons a cela. En premier lieu, les bar- 
res de treillis sont generalement suffisamment elancees pour que les moments d'encastrement aux extre- 
mites des barres restent faibles et que, par consequent, les efforts normaux restent determinants pour le 
dimensionnement (la valeur de ceux-ci n'est par ailleurs pas significativement influencee par une even- 
tuelle prise en compte de liaisons rigides, fig. 12.8). En second lieu, la resistance ultime de la poutre a 
treillis dans son ensemble n'est pas affectee par les moments secondaires aussi longtemps que des pheno- 
menes d'instabilite ne deviennent pas determinants; ceci resulte de la capacite d' adaptation plastique des 
sections sous effort axial. Pour les poutres a treillis comportant des barres trapues, done peu elancees, il 
faut faire preuve de circonspection avant de decider de negliger a priori les moments secondaires. 
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Fig. 12.8 Contraintes dues aux efforts normaux et aux moments « secondaires » dans une poutre a treillis (exemple). 
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S'il est tolere d'ignorer les contraintes normales dues a ces moments d'encastrement secondaires lors- 
que les sollicitations sont quasi statiques, il n'en est plus de meme en presence de sollicitations repetees a 
cause du danger de ruine par fatigue. II faut alors evaluer plus precisement la difference de contraintes en 
tenant compte des contraintes secondaires de flexion. 



Axes concourants et rectilignes 

II existe un autre type de moments «secondaires», dus aux inevitables excentricites dans la transmis- 
sion des efforts depuis un noeud vers les barres qui y convergent. En general, on pent assez facilement 
reduire ces excentricites en disposant les barres de maniere adequate. II se pent cependant que, pour cer- 
taines sections, en particulier les cornieres, I'axe geometrique de la barre ne coincide pas avec I'axe de 
trusquinage (fig. 12.9). En I'espece, il existe deux possibilites pour aligner les barres: soit faire concou- 
rir les axes geometriques, soit faire concourir les axes de trusquinage. 

• Si les axes geometriques sont concourants, chaque boulon est sollicite par deux forces F' et 
la force due a I'effort normal et la force due a I'excentricite de I'effort normal. 

N 

= - (12.11) 
n 

= Ne^^ (12.12) 



r 



Le dimensionnement des boulons doit s'effectuer en considerant la resultante vectorielle de ces 
deux forces. La barre, par contre, n'est sollicitee par un moment de flexion M -Ne que sur la lon- 
gueur (n - 1)/? de r assemblage et non pas sur toute sa longueur. 

Si les axes de trusquinage sont concourants, chaque boulon n'est sollicite que par une force longi- 
tudinale F' = N/n, ou A'^ est I'effort normal dans la barre et n est le nombre de boulons. Par contre, 
la barre est soumise a un moment de flexion M - Ne sur toute sa longueur. 



La premiere solution, avec axes geometriques concourants, est la plus favorable car elle engendre les 
moments de flexion dans la barre les plus faibles. C'est done celle qu'il faut favoriser dans la mesure du 
possible. Quant a la deuxieme solution, avec axes de trusquinage concourants, les moments secondaires 
dans la barre peuvent generalement etre negliges. Si la barre est tendue, sa fleche diminue, ce qui a pour 
effet de reduire I'excentricite de I'effort normal entre les noeuds du treillis, et ainsi I'importance des 
moments secondaires. Toutefois, ceci ne vaut que sous sollicitations essentiellement statiques et il y a 
lieu de renvoyer a la reserve emise plus haut en cas de sollicitations repetees. 

Pour les poutres a treillis dont la section des membrures varie le long de I'axe (fig. 12.10(a)), on 
place generalement la face exterieure des profils au meme niveau, pour des raisons purement pratiques 
(facilite de pose des pannes) ou d'esthetique. II en resulte que les axes de ces barres ne sont pas situes 
dans le prolongement I'un de 1' autre. La position des membrures et des diagonales doit etre telle que le 
systeme de forces soit en equilibre ou que le polygone des forces soit ferme. Si O est le point d' intersec- 
tion entre I'axe de la force verticale et I'axe geometrique de la barre horizontale de droite, et en 
admettant une resultante 7?^ parallele aux efforts normaux dans la membrure, I'equafion d'equilibre en 
rotation autour de O est la suivante: 



R 



m 



(12.13) 
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point de concours des 
axes geometriques 





Schema du noeud 



\ / 



gousset 




a 
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Coupe A-A 



\ / 



gousset 



A'/ 





Axes geometriques concourants 



Axes de trusquinage concourants 



Fig. 12.9 Alignement des axes geometriques et de trusquinage. 



sup,m 



resultante des efforts au noeud m 

excentricites des efforts Rj^ et Nsup^m P^i" rapport au point O, respectivement 
effort normal dans la membrure de gauche 



On reduit au mieux les moments dus a I'excentricite en pla9ant les barres de fa9on a realiser Tequi- 
libre sous les efforts dus aux charges permanentes; en revanche, les moments secondaires resultant des 
efforts dus a une charge variable agissant dissymetriquement sur la ferme ne peuvent pas etre equilibres. 
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Fig. 12.10 Noeuds de poutre a treillis avec excentricite. 



N 



inf, m 



Pour certains types de profil, en particulier pour les profils tubulaires, des excentricites aux noeuds 
sont parfois inevitables ou meme souhaitees de fagon a disposer d'un espacement de soudage g suffisant 
(fig. 12.10(b)). Lors du dimensionnement, on doit tenir compte des moments de flexion qui en resultent, 
en particulier le moment dans la membrure/?^ e [12.2] [12.3] (voir aussi § 12.3.5). 



Barres rectilignes, indeformables et sans poids 

Les allongements et les raccourcissements axiaux des barres sont toujours faibles s'ils sont conside- 
res individuellement. Toutefois, I'effet cumule de ces deformations pent etre significatif et determine la 
deformee globale du treillis, en particulier sa fleche. 

Le poids propre des barres disposees horizontalement ou presque induit une flexion transversale qui 
ne peut pas toujours etre negligee (effet de second ordre pour les barres comprimees, aspect general, 
etc.), II est par ailleurs recommande d'eviter I'emploi de barres tres elancees en raison de la possibilite 
de mise en resonance sous I'effet du vent. La norme SIA 161 recommande que les elancements ne 
depassent pas les valeurs suivantes : 

• barre comprimee : A/^ = 200 

• barre comprimee sollicitee a la fatigue : A/^ = 160 

• barre exposee au vent (comprimee ou tendue) : Xj( = 250 

• element secondaire : A/^ = 250 



Ik 

a 



elancement de la barre (A/^ - ^K^ 0 
longueur de flambage de la barre (§ 12.3.3) 
rayon de giration minimal de la barre 
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Ces valeurs doivent toutefois etre considerees comme indicatives et le respect de ces limites n'evite 
pas dans tous les cas une mise en resonance de la barre ou des phenomenes de fatigue dans les assem- 
blages soudes. 



Forces appliquees dans le plan et aux noeuds 

L'excentricite des axes des barres par rapport au plan du treillis doit etre evitee: on la tolere seule- 
ment dans le cas d'elements secondaires de la structure (barre de contreventement assemblee sur Taile 
d'un profile, corniere unique dans un treillis). Dans certains cas (barre formee de deux profiles en U ou 
de deux cornieres, par exenaple), T assemblage au noeud peut etre sollicite par un moment hors du plan 
du a l'excentricite u des efforts par rapport au plan de I'assemblage (fig. 12.9). Le moment Nu engendre 
de faibles efforts de traction Ni dans les boulons; dans la plupart des cas, ces efforts peuvent etre negli- 
ges lors du dimensionnement. 

Certaines regies de calcul applicables aux sections attachees par une seule aile - corniere, fer en te, 
profil U, etc. - imposent une reduction de I'aire nette a prendre en consideration, telle que cette diminu- 
tion de section nette correspond, en quelque sorte, a une mobilisation de la section en vue de resister aux 
moments de flexion negliges, 

UEurocode 3 en particulier permet de prendre en compte cette excentricite. II donne un effort nor- 
mal ultime reduit de la section nette des cornieres attachees par une seule file de boulons dans une des 
ailes comme si elles etaient sollicitees sans excentricite. 



En regie generale, on adopte des details de construction qui permettent d'introduire les forces concen- 
trees aux noeuds des treillis. Si toutefois des forces agissent entre les noeuds (fig. 12.11), il est necessaire 
de tenir compte du moment de flexion ainsi induit dans les membrures, qui constitue alors une sollicita- 
fion «primaire». Etant donne que Tinertie flexionnelle des membrures est en general beaucoup plus ele- 
vee que celle des montants et des diagonales, on admet que le calcul des moments de flexion est base sur 
le systeme statique d'une poutre continue appuyee aux noeuds du treillis, les montants et diagonales res- 
tant articules. 




Structure de [a poutre a treillis 



Systeme statique 







Moment de flexion dans la membrure chargee 



Fig. 12.11 Forces exterieures agissant entre les noeuds. 
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En resume, on admet que les traverses de cadre ou fermes a treillis sont soumises a des sollicitations de 
nature quasi statique. Les barres ne sont normalement sollicitees que par un effort normal centre et la ruine 
du systeme est atteinte lorsqu'une seule barre atteint sa resistance ultime. Cette condition n'est assurement 
valable que pour des treillis isostatiques interieurement. Par contre, pour des systemes hyperstatiques inte- 
rieurement, il est possible, dans certains cas, d'envisager une redistribution plastique des efforts interieurs; 
on gardera toutefois present a T esprit que cette capacite de redistribution se trouve rapidement limitee par 
I'instabilite des barres ou par de grands deplacements. Pour les methodes de calcul des efforts normaux 
dans les treillis isostatiques ou hyperstatiques, on pent consulter le TGC volume 1 . 



12.3.3 Securite structurale 
Barres tendues 

La verification de la securite structurale d'une barre tendue consiste a controler la relation suivante: 

Nd<— (12.14) 
YR 

: valeur de dimensionnement de T effort de traction 
Nji : resistance ultime a la traction de la barre 

jj^ : facteur de resistance 

La resistance ultime d'une barre tendue est egale a Teffort normal plastique Npi de sa section brute A : 

= = fyA (12.15) 

Si les attaches de la barre sont boulonnees, on doit considerer egalement la resistance de la section 
nette donnee par I'expression suivante: 

NR,n = 0.8 fuAn (12.16) 



fy : limite d'elasticite de I'acier 

: resistance a la traction de I'acier 



Barres comprimees 

La verification de la securite structurale d'une barre comprimee soumise au flambage consiste a contro- 
ler la relation suivante: 

Nd<— (12.17) 
YR 

La resistance ultime au flambage Nx, fonction de son elancement Xj^ - Ij^/ i , est egale a: 

iV^=cr;^A (12.18) 
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' contrainte de flambage 
Ik : longueur de flambage de la barre dans le plan de deformation 
/ : rayon de giration de la barre perpendiculairement au plan de deformation 

Dans le cas d'une ferme a treillis, la longueur de flambage d'une barre dans le plan du treillis est 
theoriquement egale a la longueur / entre les noeuds puisqu'on a admis que les noeuds representaient 
des articulations. Pratiquement, il existe toujours un certain encastrement aux noeuds, variant suivant la 
conception des assemblages. On peut done, dans de nombreux cas, admettre des longueurs de flam- 
bage Ik inferieures a la longueur theorique / de la barre (TGC vol. 10, fig. 5.31 et tab. 5.32, ou norme 
SIA 161, tab. 11). 

Si Ton veut tenir compte d'un effet d'encastrement dans le plan du treillis, deux conditions doivent 
etre satisfaites : 

• I'assemblage de la barre au noeud est capable de reprendre la moitie du moment ultime de la 
barre, independamment de I'effort normal; 

• les barres adjacentes ne sont pas sollicitees simultanement par les efforts de compression maxi- 
maux. 

La premiere condition revient a garantir un certain niveau de retenue elastique. La seconde assure 
que cette retenue est effectivement mobilisable et ne risque pas d'etre neutralisee par une reponse struc- 
turale particuliere de I'ensemble des barres convergeant en un meme noeud. Si ces conditions sont rem- 
plies, on peut admettre des longueurs de flambage 1^ reduites. 

Pour la verification au flambage, on ne tient pas compte de la rigidite torsionnelle des membrures si 
celles-ci sont a section ouverte; on admet que les barres sont articulees et la longueur de flambage Ik est 
egale a la longueur theorique /. Un certain encastrement pourrait etre admis dans le cas de profils creux 
en raison de leur grande rigidite torsionnelle. 

Effet d'une faible charge trans versale 

Nous avons vu, dans les hypotheses a la base du calcul des treillis, que le poids propre des barres est 
neglige et que les forces agissent aux noeuds. En fait il n'est pas rare que certaines barres soient sollici- 
tees par des forces transversales de faible intensite (par exemple leur poids propre ou la pression du 
vent). Ces forces provoquent des moments de flexion dont I'influence sur la resistance ultime (surtout la 
resistance au flambage des barres comprimees) n'est pas toujours negligeable. Selon I'importance des 
forces et I'elancement des barres, on distingue deux cas: 

• La charge transversale peut etre negligee (selon la norme SIA 161) lorsque I'excentricite 
qui en resulte sous charges de service (admise egale a la fleche d'une poutre simple de portee 
/ = //^ et chargee des seules forces transversales) ne depasse pas la valeur limite Ik I 3500. 
Cette regie empirique est basee sur des essais et simulations effectues dans le cadre de I'ela- 
boration des courbes de flambage de la Convention europeenne de la construction metallique 
[12.4]. 

• L' effet de la charge transversale ne peut etre neglige lorsque I'excentricite qui en resulte depasse 
cette valeur limite; on doit alors tenir compte de I'interaction des sollicitations (effort normal) 
et M (moment de flexion) et verifier la securite structurale d'une barre comprimee et flechie 
(TGC vol. 10, chap. 6). 
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Resistance au deversement 

Une ferme a treillis peut, a I'instar d'une poutre a profil en double te, etre soumise a un phenomene 
de deversement. En tant qu'element d'une halle, elle peut etre sollicitee en flexion «positive» sous 
Faction des charges permanentes et de neige ou en flexion « negative » lorsque I'effet de soulevement du 
a la depression du vent est important par rapport aux charges permanentes. 

Normalement, la ferme a treillis regoit les charges par I'intermediaire des pannes. Si ces dernieres 
sont correctement fixees a la ferme et si, en outre, elles constituent une stabilisation de la membrure de 
la ferme a laquelle elles sont fixees grace a leur liaison adequate avec le contreventement de toiture, le 
deversement peut etre exclu. 

On doit se preoccuper du deversement de la ferme en trois circonstances (fig. 12.12): 

a) lorsqu'au montage, sous son seul poids propre (et eventuellement quelques charges additionnel- 
les de construction), la ferme n'est pas encore dotee de ses elements de stabilisation definitifs; 

b) lorsque la membrure superieure est comprimee mais pas sufifisamment stabilisee par les pannes; 

c) lorsque, sous Taction d'un soulevement, la membrure inferieure est comprimee. 



panne de rive 



possibilite de deversement 
au montage 




possibilite de deversement 
en cas de soulevement 



(a) 



(b) 



(c) 



Fig. 12.12 Possibilites de deversement d'une ferme a treillis. 



Le deversement d'une poutre a treillis dans son ensemble ne diflfere pas fondamentalement de celui 
d'une poutre a profil en double te et les regies generales gouvernant le phenomene physique s'appli- 
quent par analogic. La topologie de la ferme a treillis et son environnement necessitent toutefois certai- 
nes precisions. 

En ce qui concerne la rigidite torsionnelle de la poutre, on ne considere, pour les membrures a sec- 
tion massive ou a section tubulaire fermee, que la rigidite en torsion uniforme (de Saint- Venant). Pour 
les membrures a section ouverte, la rigidite en torsion non uniforme (gauchissement) est importante, 
mais dans la plupart des cas, il est possible, par simplification, de la negliger et de ne considerer que leur 
rigidite GK en torsion uniforme. La rigidite en torsion uniforme de 1' ensemble de la poutre est alors 
donnee par la rigidite propre des membrures superieure et inferieure ainsi que par les barres du treillis 
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(montants et diagonales), dont le comportement s'apparente a celui d'une ame pleine equivalente. Des 
lors, la constante de torsion est donnee par: 



(12.19) 



f^sup^ f^inf' constantes de torsion des membrures superieure et inferieure, respectivement 



K 



w,eq 



constante de torsion de Tame equivalente, dependant de la geometrie du treillis 
(fig. 12.13) et des caracteristiques des barres 




m, sup 



t 




(a) Treillis en V, cas general (b) Treillis en V synretrique 



/ 



m, sup 



t 




mont. 



(c) Treillis en N 



I 



m, sup 



T 




(d) Treillis en X 



Fig. 12.13 Definitions pour le calcul de la constante de torsion des treillis 



Pour les poutres a treillis a membrures paralleles, la constante de torsion equivalente A^vv,^^ ^st don- 
nee par les expressions suivantes [12.5]: 

• Treillis en V, cas general 

cotg Oi + cotg O2 

f^w.eq — 2.6 /Cyy^^^ - -j^ ■ (12.20a) 

Idiagl sin 3 0^ Idiagl sin^ 02 

• Treillis en V symetrique 



Kw,eq = 2.6K^^eq J diag sin^ 0 COS 0 (12.20b) 



Treillis en N 



I diag cotg 6 

Kw.eq = 2.6 K-w,^^ ~ (12.20c) 

^ diag 1 



+ 



mont sm 



in3 6 



Treillis en X 



K^^eq = 5.2(3 + K^^^eq ) I diag sin2 0 COS 0 (12.20d) 

avec, outre les symboles definis a la figure 12.13 : 

Idiagl ^mont * moment d'inertie flexionnelle, hors du plan de la poutre, de la section de la dia- 

gonale et du montant, respectivement 
K^^eq • coefficient prenant en compte les conditions d'encastrement des barres de treillis 

dans les membrures: 

^\v,eq =1-0 barres de treillis soudees sur les ailes ou semelles des membrures 
^w,eq - 0-8 barres de treillis soudees ou boulonnees sur Tame des membrures 
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K^eq =0-6 barres de treillis liees rigidement a des goussets solidaires 

de Tame des membrures 
^w,eq =0 barres de treillis articulees sur les membrures 

Les relations (12.20) negligent la rigidite en torsion des barres de treillis parce que leur influence est 
faible par rapport a leur rigidite flexionnelle. Ceci est evident pour des barres de treillis a section 
ouverte. On pent etendre cette hypothese simplificatrice aux barres de treillis a section fermee. 

Le premier cas de deversement (ferme en montage non dotee d'elements de stabilisation definitifs, 
fig. 12.12(a)) pent des lors etre traite par les formules developpees dans le TGC volume 10, chapitre 11, 
moyennant I'utilisation des relations (12.20). Ces formules se basent sur Thypothese de la conservation 
des sections droites, ce qui est parfaitement licite tant qu'il s'agit de membrures presentant une faible 
rigidite en torsion uniforme. Mais lorsque les membrures sont tres rigides en torsion uniforme, les sec- 
tions droites se distordent fortement par flexion des barres de treillis et la theorie simple du deversement 
donne alors des charges critiques trop elevees. Pour des poutres a treillis constituees de sections tubulai- 
res, il y a done lieu de se referer a la litterature specialisee [12.6]. 

Dans le deuxieme cas de deversement (membrure superieure comprimee partiellement stabilisee, 
fig. 12.12(b)), les pannes jouent un role stabilisateur qu'il faut evaluer. La membrure superieure est 
tenue par un ressort lateral de translation de rigidite ky et par un ressort de rotation de rigidite /c^ tradui- 
sant Teffet des pannes (fig. 12.14). 




Coupe A-A I z 



Fig. 12.14 Membrure superieure comprimee retenue par les pannes, remplacees par des ressorts lateraux et torsionnels. 



Des calculs comparatifs montrent que le support lateral procure par les pannes I'emporte tres rapide- 
ment sur I'effet de la rigidite EI^ de la membrure superieure. La rigidite rotationnelle /c^ est a mettre en 
relation avec la rigidite flexionnelle EI panne pannes, le systeme statique et Tentraxe aa des pannes 
ainsi que I'entraxe a des fermes: 
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pour les travees intermediaires de panne: 



0 

• pour les travees de rive de panne: 



^ 4 E I panne ^^2.21) 



aa a 



E I 

k(b = 2 P^inil^ (12.22) 

On admet dans cette verification que les rigidites des ressorts sont reparties uniformement sur la lon- 
gueur de la membrure alors que les pannes ont un caractere discret. Par consequent, il faut egalement 
controler les trongons de ferme compris entre pannes; on verifiera en particulier le flambage entre les 
noeuds de la membrure comprimee dans le plan et hors du plan de la poutre a treillis. 

Dans le twisieme cas de deversement (fig. 12.12(c)), la membrure inferieure, comprimee sous 
Faction d'un soulevement, n'est pas tenue lateralement, alors que la membrure superieure, tendue 
(membrure entrainee), Test. La membrure inferieure se comporte done comme la semelle comprimee 
d'une section en U. On considere qu'elle est posee sur deux appuis simples et sur une fondation elasti- 
que du module d'appui k/ua entre les appuis (fig. 12.15). Si la rigidite fiexionnelle de cette membrure est 
El^jnfi 1^ valeur de I'effort normal critique vaut: 



Ncr = 2 l—EJ^jnf (12.23) 



ce qui correspond a une longueur de flambage: 



..Tt"^ E ly inf an 

= 41 _ (12.24) 

''4 k 




Fig. 12.15 Membrure inferieure comprimee. 
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La longueur de flambage est ainsi surevaluee d'environ 10% car elle repose sur I'hypothese que la 
membrure est soumise a un effort de compression constant alors qu'en realite la repartition de cet effort 
est proche de la parabole. La rigidite k d'un ressort lateral ponctuel situe au noeud du treillis est I'inverse 
du deplacement lateral du a une force horizontale unite appliquee a chaque noeud de la membrure infe- 
rieure, perpendiculairement au plan du treillis. II convient en outre de rester attentif aux aspects 
suivants: 

• II ne faut pas confondre la longueur de la demi-onde l/n de la deformee de flambage de la mem- 
brure en milieu elastique et la longueur de flambage //^, definie comme etant la longueur qu'il 
faudrait donner a la membrure entrainante pour que, libre de tout support intermediaire et articu- 
lee a ses extremites, elle ait la meme charge critique que la membrure posee sur une fondation 
elastique (fig. 12.15). 

• II n'y a d'effet de rappel elastique que si les barres du treillis (montants et diagonales) sont rete- 
nues a leurs liaisons avec la membrure tendue, soit par la rigidite torsionnelle propre de la mem- 
brure, soit par la rigidite flexionnelle des pannes. 

• Au besoin, on peut stabiliser la membrure inferieure comprimee a I'aide de bracons reunissant 
certains noeuds de cette membrure aux pannes correspondantes; la triangulation ainsi formee 
peut alors procurer a la membrure inferieure un certain nombre de noeuds tenus lateralement. 

• Si I'entraxe li^fdts noeuds de la membrure n'est pas egal a I'entraxe % des pannes, la valeur % 
a adopter dans les calculs doit etre approchee. 

Ici encore la verification du deversement de la poutre a treillis, effectuee avec la longueur de flam- 
bage obtenue ci-dessus, ne tient pas compte du caractere discret des appuis elastiques. Le flambage de la 
membrure inferieure entre les noeuds doit encore etre verifie dans le plan et hors du plan du treillis. 



123 A Aptitude au service 
Deformations 

Le calcul de la fleche d'une poutre a treillis s'effectue a I'aide du theoreme de la force unite (TGC 
vol. 2, sect. 12.6): «Le deplacement d'un point d'une structure, dans une direction donnee, s'obtient en 
calculant, sous I'effet d'une force virtuelle unite associee, le travail virtuel complementaire interne de la 
structure, moins celui externe des reactions d'appui». Cette fleche vaut done: 

m jsj 

^ = lA^l/ (12.25) 
/=1 E Ai 

m : nombre total de barres de la ferme a treillis 

E Ai 1 1 1 : rigidite axiale de la barre /, d'aire A/ et de longueur // 

Ni : effort normal dans la barre / sous Taction des forces exterieures 

Nii : effort normal dans la barre / sous Taction de la force unite 

Ce calcul exige done la determination des efforts dans les barres pour deux cas de charge (forces 
exterieures et force unite). Lorsque la poutre a treillis est isostatique, ce calcul peut etre facilement 
effectue manuellement. Si la poutre a treillis est hypers tatique interieurement, il faut lever T hypers tati- 
cite pour le cas de charge de la force unite, celle relative au cas de charge des forces exterieures ayant 



ELEMENTS DE CADRE 



509 



deja du Tetre pour obtenir les efforts servant au dimensionnement des barres. Des programmes d'ordi- 
nateur de calcul statique permettent de calculer la fleche rapidement sans passer par ces operations. 

Lorsqu'il n'est pas necessaire de determiner la fleche avec une grande precision, la poutre a treillis 
pent etre consideree comme une poutre equivalente en double te. La fleche est alors obtenue en addition- 
nant la fleche due au moment de flexion et la fleche due a Teffort tranchant: 

w = wi[^~\-wy (12.26) 

La premiere contribution, w/[^, est determinee a Taide de la theorie classique des poutres flechies. Par 
exemple, pour une poutre simple sollicitee par une charge uniformement repartie q, la fleche vaut: 

5 ^7/4 

= 384 £7;^ ^^^-^^^ 

Le moment d'inertie E I^q de cette poutre equivalente est assure par les seules membrures dont on 
neglige Tinertie propre: 

Jeq — ^inf ^inf + "^sup ^sup (12.28) 

Ainf, Asup : aire de la section transversale de la membrure inferieure et superieure, respectivement 
hinfi hsup : distance du centre de gravite de la membrure inferieure et superieure, respectivement, 

a I'axe neutre de la poutre 

Quant a la deuxieme, wy, elle n'est pas negligeable et doit etre prise en compte soit de maniere for- 
faitaire (en pour-cent de wyv/), soit en la calculant (§ 14.3.5). Pour les fermes a treillis courantes, de hau- 
teur constante, a une seule travee et a appuis simples, on pent adopter, pour la contribution due a 1' effort 
tranchant, une majoration forfaitaire de 1/3 de la fleche due au moment de flexion. 

L'hypothese de noeuds parfaitement articules a pour effet de surestimer legerement la fleche compa- 
rativement a celle d'une poutre a treillis a noeuds rigides. Toutefois, pour les poutres a treillis a assem- 
blages boulonnes, cette hypothese de noeuds articules est justifiee, car des glissements dans les assem- 
blages dus au jeu entre la tige des boulons et le trou sont possibles. 

Comme pour les autres poutres (profiles, poutres a ame pleine), on donne souvent aux fermes a 
treillis une contrefleche. Pratiquement, une telle contrefleche est realisee en modifiant la longueur theo- 
rique des barres (fig. 12.16). 




' 12 000 ' 

T ^ ■ 1 ^ 

Longueurs theoriques des barres Longueurs reelles des barres 



Fig. 12.16 Contrefleche d'une poutre a treillis. 
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Vibrations 



Pour eviter la mise en vibration indesirable de barres elancees sous Taction des charges variables, et 
en particulier sous Taction du vent, on limite d'habitude Telancement A/^ = //^/ / des barres (compri- 
mees ou tendues) a une valeur maximale de Tordre de 250, sous reserve de limitation plus severe pour 
les barres comprimees (§ 12.3.2). 

12.3.5 Verification des noeuds 

Une liaison directe (sans gousset) des barres a leur intersection (au noeud) est generalement possible 
en cas d'assemblages soudes, comme le montre Texemple de Tattache de deux diagonales en fer cor- 
niere sur Tame d'un demi-profile en te constituant la membrure (fig. 12.7(a)) ou Tattache tube sur tube 
(fig. 12.7(b)). Pour certains types d'assemblages boulonnes, une liaison directe peut etre envisagee, 
mais en general il est souvent necessaire de prevoir des goussets qui assurent la transmission des forces 
entre les differentes barres (fig. 12.7(c)). Une utilisation rationnelle des goussets implique: 

• des dimensions minimales, afin de reduire les efforts «secondaires» dus a Tencastrement des 
barres, 

• des angles entre les barres pas trop aigus, afin d'eviter des goussets trop longs, 

• une forme simple et esthetique. 

Le gousset doit posseder les dimensions requises pour que les forces puissent etre transmises d'une 
barre a Tautre. Comme la forme du gousset est en general donnee par la disposition des barres, il faut 
determiner son epaisseur /. 

Introduction d'une force dans un gousset 

II est difficile de representer analytiquement Tetat de contraintes a Tinterieur d'un gousset. Pour le 
calcul, on utilise un modele base sur une force concentree agissant dans le plan d'une paroi 
(fig. 12.17(a)). Pour simplifier, on admet que la force est introduite lineairement dans le gousset suivant 
un angle de 30°. On obtient ainsi une largeur efficace (fig. 12.17(b)) 



sur laquelle la repartition des contraintes est supposee uniforme. 

Pour un assemblage boulonne, avec Thypothese que chaque boulon transmet la meme force, la sec- 
tion determinante se situe dans la derniere rangee de boulons. La verification de la securite structurale 
du gousset doit alors satisfaire les deux conditions suivantes (TGC vol. 10, § 8.5.2): 



bef = 2y tg30° + p 



(12.29) 



Section brute: 



Fr fy A 



(12.30a) 



YR YR 



Fru 



0.8 fu A 



n 



Section nette: 



Fd^ 



(12.30b) 



YR 



YR 



A : section brute du gousset (A = b^f t) 

Afi : section nette du gousset (A^ = (bef- n do) t) 
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n : nombre de boulons dans la section consideree 
cIq : diametre du trou 
r : epaisseur du gousset 

Pour un assemblage sonde, la section deternninante se situe a I'extremite des soudures. La verifica- 
tion de la securite structurale du gousset doit egalement satisfaire la condition (12.30a). 




(a) Schema de repartition des contraintes (b) Largeur efficace 

Fig. 12.17 Introduction d'une force concentree dans un gousset. 



Interaction des efforts dans un gousset 

L' introduction de plusieurs forces dans un seul gousset conduit a une interaction d'eflForts dans des 
sections situees a une certaine distance de 1' intersection des axes. Le dimensionnement est base sur 
I'hypothese que, malgre la complexite de I'etat de contraintes dans un gousset, les principes de calcul de 
la statique des barres sont applicables. On admet que les efforts de reduction agissent au centre de gra- 
vite des pieces assemblees ou des goussets. On pent distinguer deux cas, suivant que le gousset fait par- 
tie ou non de la membrure. 

• Gousset faisant partie integrante de la membrure (fig. 12.18): La section A- A (par exennple) est 
soumise a une force representant la resultante des efforts agissant d'un cote de la section. 
Cette resultante est decomposee en un effort normal N d , un effort tranchant et un moment 
d'excentricite = l^d e ,ou e est la distance entre I'axe de gravite de la membrure inferieure 
et I'axe de gravite de la section A-A. On peut soit admettre une repartition elastique des contrain- 
tes (avec superposition des contraintes dues a N^, et M^), soit utiliser un modele de calcul 
plastique (TGC vol. 10, sect. 4.6). 



5 1 2 CH ARPENTES MET ALLIQUES 




T 



Fig, 12.18 Gousset faisant partie integrante de I'ame de la membrure. 



Gousset ne faisant pas partie integrante de Vdme de la membrure (fig. 12.19): Dans ce cas, la 
section A-A est egale a la section du gousset. La force agissant sur cette section est a nouveau la 
resultante des forces situees d'un cote de la section, mais la force transmise au noeud dans le 
gousset par la membrure n'est que la difference des efforts a gauche et a droite du noeud. On evi- 



Coupe A-A 





A 



A 



Fig. 12.19 Gousset ne faisant pas partie integrante de la membrure. 
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tera de proceder a un changement de section par interruption de la membrure au droit d'un gous- 
set, auquel cas il serait sollicite par la totalite des forces agissant dans les membrures. La resul- 
tante R^i vaut dans ce cas: 



Rd = 7^{Ninf2-Ninf\) + Ndiag\ 



(12.31) 



La verification de la section A-A s'effectue avec les efforts interieurs suivants: 



Nd = Rd sin Or 
Vd = Rd cos Or 
Md = Nde 



(12.32) 



Treillis formes de profils tubulaires 

De par leur forme, les profils creux circulaires ou rectangulaires se pretent aisement au soudage tube 
sur tube pour la realisation des assemblages directs sans goussets. Le comportement de ces noeuds 
depend des parametres geometriques et du type de sollicitations. La connaissance de ce comportement 
est necessaire pour etablir des formules de calcul simples et choisir des details de construction economi- 
ques. 

Les types d' assemblage les plus courants, dont les formules de resistance ultime sont donnees dans 
les guides CIDECT [12.2] [12.3], sont les assemblages en T, Y, X, KT, N et K (fig. 12.20). Dans le cas 
de ces deux derniers types, on differencie entre les assemblages avec et sans espacement g. De plus, 
dans la majorite de ces types de treillis, on trouve une diagonale tendue et une diagonale comprimee 
soudees sur la membrure. 

Des etudes analytiques et numeriques ont permis la mise au point de modeles du comportement des 
noeuds de profils tubulaires. Toutefois, la complexite du probleme a necessite de tres nombreux essais 
d'assemblages isoles afin de quantifier I'influence des differents parametres. Ainsi, des formules de cal- 
cul existent pour pratiquement tons les cas d' assemblages soudes plans, pour un certain nombre 
d'assemblages spatiaux ainsi que pour des assemblages boulonnes [12.2] [12.3]. Pour les assemblages 
de tubes carres ou rectangulaires sollicites par des forces statiques predominantes, sept modes de ruine 
ont ete identifies (fig. 12.21): 

1 . Flexion de la face de la membrure 

2. Arrachement de la face de la membrure 

3. Traction de la diagonale tendue 

4. Voilement local de la diagonale comprimee 

5. Cisaillement de la membrure 

6. Voilement local des faces laterales de la membrure 

7. Voilement local de la face de la membrure. 

Pour les tubes circulaires, les modes de ruine peuvent etre identifies par analogie. La ruine par plas- 
fification y est plus frequente que la ruine par voilement local. Rappelons que ces types de noeuds sont 
tres sensibles aux sollicitations de fatigue (TGC volumes 10 et 12). 

Pour sadsfaire les cri teres d'economie et d'efficacite de la construction de treillis en profils tubulai- 
res, les guides CIDECT [12.2] [12.3] recommandent la procedure de dimensionnement suivante: 
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KT avec eip^ement 




N avec recouvrement 




KT avec recouvrement 




N avec espacement 





K avec recouvrement 



K avec espacement 



Fig. 12.20 Types d'assemblage de profils creux circulaires et rectangulaires. 



• calculer les efforts dans les barres en admettant le treillis a noeuds articules et a axes concourants; 

• determiner les dimensions des membrures, montants et diagonales, en se limitant a un minimum 
de sections differentes; 

• dessiner les noeuds en essayant d'utiliser des assemblages avec espacement (facilite de soudage) ; 
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(7) 

Fig. 12.21 Modes de ruine d' assemblages tubulaires en K et en N. 



• verifier que les limites d'excentricite sont respectees; 

• calculer les resistances ultimes des assemblages; 

• proceder aux verifications de la securite structurale (barres et noeuds); 

• si necessaire, modifier les dimensions des barres et des assemblages (par exemple en creant des 
recouvrements); 

• verifier Teffet des moments dus aux excentricites aux noeuds (interaction M~N) ; 

• verifier la fleche de la structure, consideree comme un treillis articule; en cas de recouvrement 
des barres dans le noeuds, calculer les fleches avec membrures continues et diagonales articulees 
avec excentricite; 

• dimensionner les soudures. 



Noeuds particuliers 

Lorsque la ferme est constituee d'une poutre a treillis triangulaire a faible pente (fig. 12.22(a)) 
appuyee sur un montant, I'extremite de la poutre, composee d'une seule membrure, doit presenter une 
resistance suffisante de fagon a pouvoir supporter a la fois le moment de flexion - R^x ti T effort 
tranchant V^-R^, Ceci pent exiger un renforcement local sous la forme d'un detail de construction 
approprie, par exemple un fer plat. 

Si la ferme a treillis prend appui sur la face d'un montant de cadre, I'assemblage doit etre dimen- 
sionne de maniere a pouvoir transmettre les efforts qui le soUicitent. Dans le cas particulier de la figure 
12.22(b), les boulons sont sollicites non seulement par I'effort tranchant V^, mais egalement par le 
moment d'excentricite -V^eyyi- e^up- 
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Dans certains cas, les membrures de la ferme a treillis forment des cassures au droit des noeuds (pou- 
tres a hauteur variable). Les efforts de deviation D qui en resultent doivent etre correctement transmis 
dans le noeud, par exemple a I'aide d'une plaque transversale (fig. 12.22(c)) ou des raidisseurs. 
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(b) 



Fig. 12.22 Exemples de noeuds particuliers de ferme a treillis, 



12.4 Montants de cadre de halle 

Les montants de cadre de halle ont pour fonction le transfert aux fondations des efforts provenant des 
actions agissant sur le cadre. Ces efforts, introduits par la traverse, sont principalement un effort normal 
de compression et un moment de flexion. Un montant pent egalement subir les actions transversales 
dues au vent sur la facade ainsi que les reactions d'appui d'une poutre de roulement d'un pont roulant. 
Ces differents efforts sont representes a la figure 12.23. 
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action du vent 



— ir 



efforts introduits par la traverse 



i 



actions du pont roulant 



poutre de roulement 




corbeau 



montant de cadre 



I " i 



reactions d'appui 



h 



m 



Fig. 12.23 Efforts agissant sur un montant de cadre. 



12.4,1 Montants de section constante 

Nous avons vu a la section 1 1.5 que le dimensionnement des cadres de halle comprend la determina- 
tion des efforts interieurs et les verifications. Nous savons que le cadre, quel que soit son systenae stati- 
que (a quatre articulations, isostatique, hyperstatique, tenu ou non tenu lateralement dans son plan) peut 
etre considere comme la juxtaposition d'elements structuraux lies entre eux aux noeuds par des assem- 
blages rigides ou articules. Nous allons rappeler la verification de la securite structurale des montants en 
profile lamine et ne considerer ici que deux cas de sollicitation: Teffort normal de compression centre et 
I'interaction entre un effort normal et un moment de flexion. De plus amples details et d'autres cas 
d'interaction sont donnes a la section 6.3 du TGC volume 10. 



Montants comprimes 

Ce cas se presente pour les montants de cadre articules en tete et en pied, par exemple les montants 
de cadre a quatre articulations ou les montants intermediaires de cadres multiples (fig. 12.24). Le predi- 
mensionnement consiste a choisir une section correspondant a I'importance de TeflFort, a son mode de 
flambage (selon les deux axes possibles) et aux assemblages prevus a ses extremites. Un predimension- 
nement peut etre effectue a Taide de valeurs empiriques de Telancement A/^, par exemple une valeur 
comprise entre 50 et 100. 
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Fig. 12.24 Montants de cadre soumis a un effort de compression centre. 



La resistance ultime au flambage du montant depend du type de section choisi. En effet, les imper- 
fections geometriques et niaterielles du profil peuvent affecter plus ou moins sa resistance au flambage. 
La courbe de flambage a adopter depend done du type de section (fig. 12.25). La resistance ultime au 
flambage Nf[ selon I'axe considere vaut: 

NK=KfyA = KNpi (12.33) 

coefficient de flambage 
limite d'elasticite de I'acier du montant 
aire de la section du montant 
effort normal plastique 
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Fig. 12.25 Courbes de flambage. 



Dans cette expression, k* depend de I'elancement Xjc 



hK 



longueur de flanmbage 

rayon de giration selon I'axe de flambage 



(12.34) 
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Le coefficient d'elancement A k ^st defini comme etant le rapport entre Telancement Xk I'elan- 
cement A £■ correspondant a la limite d'elasticite: 

Ik = ^ (12.35) 

xe 

avec 



Xe = 71 (12.36) 

A' fy 

La verification doit etre faite en considerant les deux directions de flambage du montant, les lon- 
gueurs de flambage et les moments d'inertie (ou rayons de giration) etant differents pour le flambage 
selon Taxe de forte ou de faible inertie: 

Nd <-^ \Nd < (12.37) 
JR YR 

: valeur de dimensionnement de I'effort normal de compression 
Y R : facteur de resistance 



Montants comprimes et flechis 



Le cas du profile lamine soumis a une interaction entre un effort normal de compression et un 
moment de flexion agissant dans le plan du cadre, le flambage hors du plan et le deversement etant 
empeches, est choisi ici comme exemple. Les autres cas sont traites en detail a la section 6.3 du TGC 
volume 10. 

Les efforts interieurs de premier ordre (sans imperfections equivalentes) sont introduits comme 
« charges exterieures» sur le montant considere comme une barre biarticulee. La charge critique de 
flambage elastique Ncr du cadre, et par la celle des barres qui le compose, est deduite de la longueur de 
flambage. Cette derniere est obtenue de fagon simplifiee a I'aide de I'abaque de la figure 1 1 .27, 

La formule d' interaction proposee par la norme SIA 16L incluant les eflfets de second ordre, a la 
forme generale suivante: 

l^d, max 



Nk Ijr 



1 



+ 



1 - 



^d MrIyr 



< 1.0 



(12.38) 



cr 



Nk 
Ncr 

^d,min 

Mr 



valeur de dimensionnement de I'effort normal de compression 
resistance ultime au flambage 
charge critique de flambage elastique 

valeur de dimensionnement du moment maximal (en valeur absolue), avec son signe 
valeur de dimensionnement du moment minimal (en valeur absolue), avec son signe 
resistance ultime a la flexion 

- profiles lamines en double te: Mr - Mpi 

- autres barres prismatiques de section constante quelconque: Mr = M^i 
coefficient caracterisant la distribution des moments de flexion le long de la barre: 

M d.min 



CO = 0.6 + 0.4 



> OA 



(12.39) 



max 
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Rappelons les hypotheses et conditions d' application de la fornaule (12.38): 

• La barre comprinaee et flechie fait partie d'un cadre tenu lateralement. Si ce n'est pas le cas, on 
prend o)= 1.0. 

• La barre n'est pas chargee transversalenaent. Si elle Test, on prend co = 1.0. 

• Le flambage hors du plan et le deversement sont empeches. 

La figure 12.26 donne deux exenaples de montants de cadre avec interaction M-N, dans lesquels les 
valeurs de M^^^i^ et M^ y^iax a introduire dans (12.39) pour le calcul de (o sont naises en evidence. 




Fig. 12.26 Montants de cadre soumis a un effort normal de compression et a la flexion. 



12.4,2 Montants composes 
Types de montant 

Lorsque les efforts de compression a transnaettre sont importants, il est parfois plus economique de 
realiser des montants dits composes, par opposition aux montants a section pleine. Lidee de base de la 
conception des montants composes est de construire une barre comprimee avec un minimum de matiere 
mais avec une grande inertie (un grand rayon de giration). Pour ce faire, on reunit deux ou plusieurs bar- 
res semblables, de section constante, appeles membrures, par un treillis ou par des etresillons. Les mem- 
brures, paralleles, sont generalement des profiles lamines (fig. 12.27(a)) dont les centres de gravite sont 
disposes a une distance b. De cette maniere, on augmente considerablement T inertie du montant pour la 
flexion selon I'axe z (dans le plan des treillis ou des etresillons) sans pour autant augmenter le poids 
d'acier a mettre en oeuvre. Les membrures peuvent elles-memes etre constitutes de sections composees 
(fig. 12.27(b) et (c)). 

Un montant compose se comporte, selon le plan de flexion considere, soit comme une barre simple, 
soit comme une barre composee. Ainsi, les montants ayant une section du type illustre a la figure 
12.27(a) sont consideres comme une barre simple pour la flexion selon I'axe y\ par contre, ils se com- 
portent en barre composee pour la flexion selon I'axe En revanche, les montants des figures 12.27(b) 
et (c) agissent de maniere composee pour la flexion selon les deux axes y et 

Les treillis situes sur deux faces opposees d'un montant compose seront de preference en correspon- 
dance (fig. 12.27(b)) et non pas en opposition (fig. 12.27(c)); de la sorte, la possibilite de flambage par 
torsion lors de la mise en compression du montant est limitee. 
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Montant a treillis 
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J, 



Treillis en opposition 
(non recommande) 



(a) 



(b) 



(c) 



Fig. 12.27 Montants composes a treillis et a etresillons. 



Les barres de treillis (traverses et diagonales) sont souvent attachees aux membrures par 
boulonnage; elles sont supposees articulees a leurs extremites. Des panneaux de liaison, en forme de 
croix de contreventement, sont prevus aux extremites des treillis, c'est-a-dire aux endroits ou le montant 
est interrompu et dans les sections de raboutage. Le role de ces panneaux de liaison est de permettre 
I'introduction des efforts exterieurs. 

Les etresillons, aussi appeles traverses de liaison, sont habituellement constitues de simples plats de 
hauteur h et d'epaisseur r, attaches rigidement aux membrures; de la sorte, I'ensemble fonctionne a la 
maniere d'une poutre Vierendeel, c'est-a-dire par «effet cadre». Les etresillons sont les plus efficaces 
vers les extremites du montant; ils doivent egalement etre prevus au droit des points d' application de 
charges transversales et de tout dispositif de maintien lateral. 

Les bases du dimensionnement des barres composees constituees de deux membrures en profile 
lamine reliees par des etresillons ont ete donnees dans le TGC volume 10 (sect. 6.4). Nous traiterons ici, 
en parfaite analogic, le dimensionnement des montants a treillis constitues de deux membrures en pro- 
file lamine reliees par deux treillis simples. La methode decrite est celle de I'Eurocode 3. 
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Flambage selon I'axe z de I'ensemble du montant a treillis 



Coefficient d' elancement 

Le coefficient d'elancement du montant a treillis est defini comme suit: 



avec 



N 



Pl 



N 



crz, V 



(12.40) 



N 



crz, V 



= N 



1 



crz 



1 + 



N 



crz 



V 



E I 



N 



crz 



I 



Kz 



(12.41) 



(12.42) 



h = 2Ai 



k2) 



(12.43) 



N 
N 
N 



pl 



crz 



crz, V 



h 

Ai 



effort normal plastique 

charge critique de flambage elastique du montant suppose indeformable en cisaillement 

charge critique de flambage elastique du montant a treillis, avec effet de cisaillement 

rigidite en cisaillement 

moment d'inertie du montant 

aire de la section transversale d'une membrure 



Cette forme s'explique par le fait que la charge critique de flambage elastique N ^rz, v d'un montant 
a treillis comprime est sensible a la deformation en cisaillement [12.7]. 



Ejfet du cisaillement dans le plan des treillis 

Un montant compose ne peut, contrairement a un montant en profile lamine, etre considere comme 
indeformable au cisaillement. La rigidite au cisaillement, notee Sy, n'est autre que I'effort tranchant 
requis pour produire un deplacement unitaire de cisaillement. Pour un montant a treillis, elle est egale a: 



Sy — n G Ay^^ 



(12.44) 



module de glissement de I'acier 
aire de I'ame pleine equivalente d'un plan de treillis 
nombre de plans de treillis 

Les expressions dc A^^^q, correspondant aux types de treillis de la figure 12.13, sont les suivantes 
[12.5]: 
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treillis en V, cas general 



A 



0.385 f 



(12.45a) 



+ 



cotg^i + coigO^ ^Adiagl sin3 Adiagl sin^ 6^ 



treillis en V symetrique 

^w,eq = ^'^^diag sin^ 0 cos 0 (12.45b) 

treillis en N 

^'^^diag cotg^ 



A^^pa = (12.45c) 

iag 



^ ^diaQ 1 



+ 



^mont sin 3 6 

treillis en X: on neglige la barre soumise a la compression provoquee par I'effort tranchant ce qui 
ramene a un treillis en N. 



Resistance ultime au flambage 

Le mode de construction des montants composes necessite de tenir compte d'une imperfection ini- 
tiale geometrique dans les calculs. L'Eurocode 3 recommande la valeur suivante: 



h 



VQ = 



m 



500 



(12.46) 



Cette fleche initiale doit couvrir I'effet defavorable des contraintes residuelles et des defauts d'excen- 
tricite de I'effort normal de compression. On notera qu'elle vaut le double de Timperfection initiale 
prise implicitement en compte pour les courbes de flambage europeennes. Par consequent, pour la veri- 
fication de la resistance du montant au flambage d'ensemble, la valeur du coefficient d' imperfection a 
utilise dans la representation analytique des courbes de flambage doit etre majoree de la fa^on 
suivante: 

0:55? (12.47) 



a* = a + 



2 



■z 



ext 



a 



^ext 



coefficient d'imperfection majore 

rayon de giration pour le sens de flambage dans le plan des treillis ou des etresillons 
distance entre fibres extremes des membrures 



La resistance ultime au flambage N^i est determinee avec la relation suivante 



^Kz = ^pl = ^z /v2Ai 



(12.48) 



^z 



coefficient de flambage du montant a treillis selon I'axe z 



La verification du flambage de I'ensemble du montant selon I'axe z ou les treillis ont une influence 
s'effectue alors avec la relation suivante: 
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Nd < — (12.49) 
YR 

Nci : valeur de dimensionnement de Teffort normal agissant sur Tensemble du montant a 

treillis 



Flambage selon Vskxey de rensemble du montant a treillis 

Le flambage du montant a treillis selon I'axe y doit etre verifie en considerant le flambage selon I'axe 
y des deux membrures sans tenir compte des treillis, ceux-ci n'ayant pas d'influence sur ce mode de 
flambage. Pour pouvoir utiliser, dans les calculs, I'effort normal repris par I'ensemble du montant a 
treillis, on raisonnera de la fagon suivante: 

• la longueur de flambage //^^ des membrures est egale a la longueur de flambage du montant; 

• I'inertie ly des montants a treillis de type (a) (fig. 12.27) est egale au double de I'inertie Iy{ d'une 
membrure. 

La resistance ultime au flambage N^y est detemninee sur la base de I'elancement A/^^ = /^^ //^ , avec 
le rayon de giration iy =. ly 12 Ai • La courbe de flambage a utiliser est celle correspondant au type de 
section des membrures (fig. 12.25), avec la relafion suivante: 

= KyNpl = KyfylAy (12.50) 

Ky : coefficient de flambage du montant a treillis selon Taxe y 

La verification du flambage de I'ensemble du montant a treillis selon Laxe y (sans influence des 
treillis) s'effectue alors avec la relation suivante: 

Nd < (12.51) 

YR 

Membrures du montant a treillis 

Nous admettons que Leffort de compression dans le montant a treillis est transmis axialement aux 
extremites des membrures. Celles-ci doivent alors faire Lobjet des deux verifications suivantes: 

• le flambage d'un trongon de membrure entre deux noeuds de treillis, 

• la resistance en section de la membrure. 

Le flambage d'un trongon de membrure entre deux noeuds de treillis doit etre verifie sur les bases 
suivantes : 

• la longueur de flambage est egale a la longueur l\ entre points d'epure des noeuds du treillis 
(fig. 12.27(a)), 

• rinertie a considerer est Tinertie d'une membrure, 

• la courbe de flambage a utiliser est celle correspondant au type de section et a la direction de 
flambage de la membrure. 
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La resistance ultime au flambage Nk\ peut etre determinee avec la relation suivante: 

^Kl = '^1 Npii (12.52) 

K\ : coefficient de flambage d'un trongon de membrure entre deux noeuds de treillis 
Npii : effort normal plastique d' one membrure = fy^i) 

Nous admettons que I'effort normal de compression dans le montant est transmis axialement aux 
extremites des membrures. Cet effort est amplifie par les effets de second ordre dus au defaut de recti- 
tude presume, la fleche initiale vq, qui constitue un bras de levier pour I'effort normal. Le moment de 
flexion resultant a mi-hauteur du montant correspond au moment de flexion de premier ordre vq 
multiplie par un coefficient d'amplification: 

^ = ^d vo (12.53) 

1 

: valeur de dimensionnement de I'effort normal agissant sur I'ensemble du montant a treillis 
VQ : fleche initiale 

^crz, V • charge critique de flambage elastique du montant a treillis 

En remplagant N^rz, v P^^ valeur donnee par (12.41), nous obtenons: 

^ = Nd vo — (12.54) 

Au denominateur de I'expression du moment de second ordre ^Vfest venu s'adjoindre I'effet de la flexi- 
bilite au cisaillement sous la forme N^/ Sy. Ce moment correspond au couple de forces qui a pour eflfet 
d'augmenter I'effort normal agissant sur une des membrures et de le reduire sur 1' autre. L effort normal total 
dans la membrure la plus sollicitee, a mi-hauteur de 1' element, est ainsi obtenu par simple superposition: 

N]d = — ^ H (12.55) 

2 b 

La verification au flambage d'une membrure entre deux noeuds de treillis se fait alors avec la relation 
suivante (qui contient la verification de la resistance en section): 

yVi^ < (12.56) 
7R 

Barres de treillis 

Efforts dans les barres 

Si le montant soumis a la compression centree etait idealement parfait, c'est-a-dire depourvu de 
toute imperfection geometrique, il n'y aurait aucun effort dans les barres de treillis. Le defaut de recti- 
tude presume vq constitue un bras de levier pour I'effort normal de compression A^j. Nous avons 
vu que ce moment de premier ordre est amplifie par les effets de second ordre dus a la deformabilite a la 
flexion et au cisaillement. Le moment de flexion de second ordre resultant a mi-hauteur du montant a ete 
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note En adoptant une deformee initiale affine au mode fondamental de flambage (sinusoide), on 
obtient une repartition du moment de flexion du type suivant: 

M{x) = iM'sin^ {0<x<h^) (12.57) 

: hauteur du montant 
La variation du moment selon I'axe x entraine une repartition de Teffort tranchant 

V(x) = — — ^ = -— M cos— (12.58) 

dX rlf^ rlfji 

qui presente une valeur maximale en x = 0 ti x = h^, ou elle vaut n 9\{ / h^. Par simplification, on 
admet que T effort tranchant existe avec sa valeur maximale sur toute la hauteur du montant, ce qui per- 
met de deduire les efforts dans toutes les barres du treillis. En particulier, pour un treillis en N, I'effort 
dans une diagonale de treillis de longueur Idiag^ (fig- 12.27(c)) vaut: 

et I'effort dans une traverse du treillis: 

In M 

Nmont,d = (12.60) 

Etant donne que la topologie du treillis est univoque alors que le sens du defaut de rectitude du mon- 
tant est aleatoire, les efforts Ndiag,d ct Nmont.d p^uvent etre de traction ou de compression. La verifi- 
cation a la traction consiste a controler la resistance en section nette alors que la verification a la com- 
pression concerne le flambage. 



Assemblages 

Les liaisons des barres de treillis aux membrures du montant doivent etre correctement dimension- 
nees pour transmettre les efforts auxquels elles sont soumises, a savoir: 

• liaison d'une diagonale sur les membrures avec Ndiag.d selon (12.59), 

• liaison d'une traverse sur les membrures avec A^m<9nr,<i selon (12.60). 



12.4.3 Montants a section variable 

Nous distinguons principalement deux types de montants a section variable (fig. 12.28): 

• ceux dont la hauteur d'ame varie de maniere continue sur la hauteur du montant tandis que les 
semelles restent de sections constantes, 

• ceux qui sont constitues de tron9ons dont I'inertie est constante par tron^on mais diflfere beau- 
coup d'un tron9on a 1' autre. 

Le premier type de montant est generalement realise a partir de profils composes a ame pleine. Leur 
pied est normalement con^u comme une articulation de sorte que le montant est sollicite essentiellement 
par un effort normal. La tete du montant (angle de cadre) pent etre assemblee rigidement a la traverse et. 
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Section variable Section variable 

de maniere continue par tron9on 

Fig. 12.28 Montants a section variable. 



de ce fait, est soumise en plus a un moment de flexion important. Si la section et I'inertie du montant 
sont adaptees a la variation des efforts a transmettre, on obtient une forme de montant qui presente pra- 
tiquement une variation lineaire de la hauteur d'ame. 

Le deuxieme type de montant convient bien lorsque, outre la charge reportee par la traverse en tete 
du montant, il faut introduire une charge verticale importante a un certain niveau du montant. Ce cas est 
frequent dans les halles equipees d'une voie de roulement pour pont roulant de forte capacite de levage. 
Un tel montant est assez souvent encastre a sa base et libre en tete, bien que des situations existent ou les 
deux extremites sont assimilees a des articulations. Le montant est done soumis a un effort normal dont 
I'intensite change brusquement a un certain niveau. 

Nous ne pouvons traiter le dimensionnement de 1' ensemble des montants a section variable, tant il 
est possible d'imaginer de conceptions differentes. Nous nous bornons done a examiner les deux cas 
evoques a la figure 12.28 et renvoyons le lecteur a la litterature specialisee [12.8] [12.9] pour de plus 
amples details sur le sujet. 

Verification d'un montant a section variable 

La verification de la securite structurale d'un montant a section variable comprend, comme pour un 
montant a section constante: 

• la verification de la resistance en section, 

• la verification du flambage du montant comprime ou comprime et flechi. 

La verification de la resistance en section ne pose pas de difficulte particuliere autre que la definition 
de la section determinante. En effet, la variation de la section sur la hauteur du montant a pour efifet 
d'accroitre le nombre de sections pour lesquelles une verification est necessaire. 
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Quant a la resistance au flambage, la variation de la section souleve principalement le probleme de 
I'elancement gouvernant les phenomenes d'instabilite: 

\ N nl 

Xk = j-^ (12.61) 

Npi : effort normal plastique 

Ncr ' charge critique de flambage elastique 

Pour un montant a inertie continument variable, done soumis a un effort normal uniforme, I'effort 
normal plastique a considerer est de toute evidence celui de la section d'extremite ayant I'aire minimale. 
Pour un montant a inertie variable par tronfon, la section determinante pour le calcul de Npi pent etre 
une section intermediaire. 

La charge critique de flambage elastique s'exprime par: 

TT^ E I 

Ncr - — ^ (12.62) 

expression dans laquelle il faut definir la valeur de reference du moment d'inertie / pour chaque type de 
montant a inertie variable. La longueur de flambage peut comprendre I'effet de la variation de Tiner- 
tie et celui de 1' introduction d'une force a une certaine hauteur du montant. Ci-dessous, des expressions 
pour Ncr sont donnees pour trois types de montant, ainsi que des abaques permettant de trouver facile- 
ment la longueur de flambage //^. Moyennant ces ajustements, la verification est conduite selon les prin- 
cipes et a I'aide des formules de dimensionnement du TGC volume 10 (chap. 6). 



Montants a moment dMnertie variable de fa^on continue 

Considerons un montant constitue d'une ame a hauteur variable et de deux semelles et examinons le 
flambage selon I'axe fort, c'est-a-dire dans le plan de I'ame, correspondant normalement au plan du 
cadre de la halle, Admettons que le flambage du montant hors du plan du cadre soit empeche par des dis- 
positions de construction appropriees. 

Le moment d'inertie de la section transversale du montant varie proportionnellement a une certaine 
puissance de sa distance xkun point fixe O, situe a une distance xq de la tete du montant (fig. 12.29(a)). 
Ce moment d'inertie peut s'exprimer ainsi: 

/(x) = Imin(-Y (12.63) 

\xqJ 

Imin ' moment d'inertie minimal selon I'axe fort (x = xq) 

n : facteur dependant de la variation du moment d'inertie le long du montant 

La valeur /? = 2 de I'exposant (variation parabolique du moment d'inertie) represente, avec une pre- 
cision suffisante, le cas d'un montant constitue de deux semelles de section constante et d'une ame de 
hauteur lineairement variable selon x. En effet, le moment d'inertie est du principalement aux deux 
semelles dont 1' inertie propre est negligee par rapport au terme de transport. 

Le flambage d'un tel montant (biarticule, de longueur /, de moment d'inertie variable parabolique- 
ment et soumis a un effort normal uniforme) peut etre ramene a celui d'un montant prismatique de 
meme longueur ayant un moment d'inertie, dit equivalent, constant sur sa longueur. Ce moment d'iner- 
tie equivalent I^q vaut: 

^eq ~ ^ J max (12.64) 
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Fig. 12.29 Montant a moment d'inertie continument variable. 



C est un coefficient fonction d'un parametre auxiliaire r [12.9] faisant intervenir le rapport des 
moments d'inertie extremes: 



C = 0.08 + 0.92 r 



mm 



1 1 



(12.65) 



(12.66) 



max 



Si le montant comporte en outre un tron^on d'extremite de longueur l\ a moment d'inertie constant 
Iffiax (fig- 12.29(b)), le coefficient C vaut: 



C = (0.08 + 0.92 r) + (0.32 + 4 a r - 4.32 r) 



(12.67) 



Dans le cas d'un montant symetrique possedant un tron^on central a moment d'inertie constant 
situe entre deux tron9ons d'extremite a moment d'inertie variant paraboliquement de If^ax ^ ^min 
(fig. 12.29(c)), le coefficient C vaut: 



C = (0.17 + 0.33 r + 0.5 vr) + (0.62^ r - 1.62 r) 



no 



(12.68) 



Ces expressions du coefficient C sont des approximations soumises a la condition que l\ < 0.5 /. On 
adopte C= 1.0 pour /] > 0.8 / et on peut utiliser une interpolation lineaire de la valeur C dans le cas oil 
l\ est compris entre ces limites. 

Les expressions du coefficient C reposent sur le concept d ' elancement equivalent. Elles sont tirees 
de I'egalite des charges critiques de flambage elastique du montant reel et du montant de substitution a 
moment d'inertie constant leq respectivement. La charge critique de flambage elastique vaut alors: 



E I 



N(-y — 



eq 



(12.69) 
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Montant a moment d'inertie different mais constant par tron^on 

Dans ce cas de montant comportant deux tron9ons, le moment d'inertie, constant sur chaque tron- 
gon, change brusquement d'un trongon a I'autre, I'axe longitudinal ne subissant toutefois aucune dis- 
continuite a I'interface des trongons (fig. 12.30). La charge critique de flambage d'un tel montant 
s'obtient generalement par la methode de I'energie, longue et assez fastidieuse. 




(b) Montant encastre-libre ou biarticule symetrique 

Fig. 12.30 Montants a moment d'inertie different mais constant par trongon, sollicites par un effort normal centre, 

et abaques de p pour le calcul de la charge critique de flambage elastique. 
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Des abaques tires des resultats de cette methode fournissent un facteur p tel que la charge critique de 
flambage elastique, par reference au moment d'inertie maximal, est donnee par Texpression: 

Ncr =p ''^ (12.70) 

avec Ifnax - max[/i ; I2] et ou n = 1 si le montant est biarticule et n = 2 si le montant est encastre-libre. 
Le facteur sans dimension p depend des rapports l\ I Iti ^ I j / 12 • H traduit 1' influence, sur la longueur 
de flambage d'une piece de reference a moment d'inertie constant 7;^^;^;, de la variation brusque d'inertie 
de 1 1 a I2 et des longueurs sur lesquelles ces moments d'inertie existent respectivement. Comme la piece 
reelle comporte un trongon d'inertie moindre que Imax^ 1^ longueur de flambage lf( est done superieure 
anl{p< 1.0): 

n I 

Ik =^ (12.71) 

Les abaques de la figure 12.30 fournissent les valeurs de p pour le cas de montants (biarticules et 
encastres-libres) constitues de deux trongons soumis a un effort normal centre. 



Montants soumis a plusieurs forces de compression en des points differents 

Le montant a inertie different mais constant par trongon est particulierement bien adapte a la trans- 
mission d'efforts normaux plus importants a la base qu'en tete, I'introduction de la force additionnelle 
etant effectuee dans une section du montant ou le moment d'inertie change brusquement (fig. 12.31). Ce 
probleme est traite par transformation de la difference d' effort normal en une modification de la lon- 
gueur de flambage du montant [12.9]. Cette longueur de flambage se trouve affectee a double titre: en 
raison du changement du moment d'inertie d'une part et en raison du changement de I'intensite de 
I'effort normal d'autre part. Une approche simple pour la resolution de ce probleme est basee sur I'equa- 
fion differentielle de la deformee. Cette approche ne fait intervenir que le quotient de cet effort normal 
Ni par le moment d'inertie // du trongon correspondant i. La deformee de flambage et, par consequent, la 
charge critique de flambage elastique, ne changent pas lorsqu'on modifie les quantites Ni et //, pourvu 
que leur quotient demeure constant. 
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(a) Montant a etudier (b) Premiere substitution (c) Deuxieme substitution 

Fig. 12.31 Montants a moment d'inertie et effort normal differents (mais constants) par tron9on. 
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Des lors, au montant a etudier (fig. 12.31(a)) peut etre substitue un montant prismatique de moment 
d'inertie constant egal a I\, charge de forces Qi telles que I'effort normal Ni^^q dans le montant de subs- 
titution (fig. 12.31(b)) satisfasse, dans tous les tron^ons, a la relation de proportionnalite suivante: 

-1 ^ —1^ (12.72) 

Dans le cas d'un montant a deux tron^ons, la valeur a donner a la force Q2 pour satisfaire cette con- 
dition est la suivante: 

Ql - ^ h - A^i (12.73) 

Le cas du montant prismatique a moment d'inertie constant / = /i charge des forces concentrees A^i 
et Q2 peut, a son tour, etre ramene a celui d'un deuxieme montant de substitution (fig. 12.31(c)) a 
moment d'inertie variable par tron9ons mais soumis a une charge axiale de compression A^i. Cette equi- 
valence s'ecrit: 

+ Ql Ni 



d'oii: 



(12.74) 



Ilea = (12.75) 

^ yvi + Q2 

La charge critique de flambage elastique du montant de la figure 12.31 peut alors etre exprimee par: 

E Ii 

Ncr-P ^ (12.76) 

avec n = \ pour le montant biarticule symetrique ein = 2 pour le montant encastre-libre. La valeur de p 

I 

e st fournie par Taba que (b) de la figure 12.30 a condition d'introduire, a la place de /j / 12 , la valeur 

Etant donne le nombre de cas possible, la procedure de substitution peut necessiter de multiples aba- 
ques dont on trouvera un eventail plus complet, relatifs a d'autres conditions d'appui et a des montants 
comportant plus de deux tron^ons, dans [12.8]. 



12.5 Angles de cadre 

12.5.1 Principes 

Cette section traite les principes de verification des angles de cadre, points d' intersection entre la tra- 
verse et le montant. Nous avons vu a la section 11.2 que les systemes statiques adoptes pour les cadres 
de halle comportent la plupart du temps soit des angles rigides, soit des articulations. II est egalement 
possible que Tangle de cadre soit un noeud semi-rigide (sect. 13.7). Dans tous les cas, il faut s'assurer 
que sa conception de detail respecte les hypotheses de calcul ou, dans le cas contraire, adapter le modele 
de calcul au comportement reel de Tassemblage. 

La figure 12.32 rappelle les principes de realisation des angles de cadre articules, semi-rigides ou 
rigides (voir aussi chap. 3, fig. 3.10). La traverse peut etre fixee centre le montant ou posee sur ce mon- 
tant. Dans le cas des assemblages consideres comme articules, la traverse est attachee au montant du 
cadre par simple boulonnage, car il s'agit de transmettre uniquement des efforts normaux et tranchants. 
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Fig. 12.32 Angles de cadre articule et rigide. 



Dans ce type d'assemblage, on peut done limiter au maximum le nombre de raidisseurs, ce qui permet 
une fabrication simple et economique. 

Dans le cas des angles de cadres consideres comme rigides, les assemblages realises au montage 
sont boulonnes alors que les joints fabriques en atelier sont sondes. La solution dans laquelle la traverse 
est posee sur le montant permet de beneficier de Tame la plus epaisse (celle de la traverse) pour realiser 
le panneau d' angle fortement sollicite. Cette disposition necessite cependant des soudures «au plafond » 
en cas de realisation au chantier. On pourrait, pour cette raison, opter pour un montant plus long sur 
lequel on souderait la traverse; les soudures seraient alors plus faciles a realiser mais la traverse devrait 
etre etayee pendant cette operation. 

12.5.2 Angle de cadre articule 

Un angle de cadre articule doit etre a meme de transmettre Teffort normal et I'effort tranchant 
donnes par le calcul statique du cadre. En admettant qu'il n'y a pas transmission de moment, Tassem- 
blage montant-traverse doit etre capable de supporter une rotation correspondant a la rotation de 
Textremite de la traverse en poutre simple, sans qu'il y ait rupture des moyens d'assemblage. II doit 
done etre suffisamment souple pour que la rotation de I'extremite de la traverse soit absorbee par 
deformation des moyens d'assemblage tels que cornieres, boulons, plaques, etc. Toutefois, il doit etre 
con5u pour constituer un appui contre le deversement de la traverse, done presenter une certaine resis- 
tance a la torsion suffisante (appui a fourche) sans que celle-ci gene la capacite de rotation flexion- 
nelle de la traverse. 

Le dimensionnement d'un angle de cadre articule consiste a verifier que la transmission de I'effort 
normal et de I'effort tranchant est assuree. 

En cas de traverse posee sur le montant (fig. 12.33(a), voir aussi fig. 10.9), les verifications a effec- 
tuer concernent I'introduction d'une force (la reaction d'appui) dans un profile en double te et la reprise 
de I'effort horizontal. 

• Introduction de I'effort du montant dans la traverse (§ 10.3.4) : la resistance ultime F/j est don- 
nee soit par un critere de resistance (plastification de I'ame de la traverse), soit par un critere de 
stabilite (voilement local de I'ame). On admet dans ce modele que la plaque de tete du montant 
est suffisamment epaisse {tp > tj) pour que I'effort soit uniformement reparti sur la surface de 
la plaque. 
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Fig. 12.33 Verification d'un angle de cadre articule. 



• Reprise de I'effort horizontal par les boulons (TGC vol. 10, sect. 8.4): la resistance d'un bou- 
lon de diametre est donnee soit par cisaillement des boulons (V/j), soit par pression laterale 
des pieces assemblees (L/j). 

En cas de traverse boulonnee contre le montant, il faut s'assurer, au moyen d'une succession de verifi- 
cations, de la transmission d'un effort tranchant de la traverse dans le montant (TGC vol. 10, sect. 9.3). 
Avec plaque frontale (noeud semi-rigide, fig. 12.33(b)), les verifications sont: 

• Reprise de I'effort tranchant par les cordons d'angle de hauteur a (et de longueur totale 

< 150 ^7 selon Eurocode 3). 

• Transmission de I'effort tranchant par riy boulons cisailles (simple cisaillement et pression late- 
rale). 

Avec double corniere (articulation, fig. 12.33(c)), les verifications sont: 

• Transmission par nj boulons sur I'ame de la traverse en double cisaillement ou pression laterale. 
Dans cette verification (TGC vol. 10, ex. 9.1), I'influence de I'effort = (V^/ 2) u / pi du au 
moment d'excentricite {V^/ 2) u peut etre neglige, ce qui n'est pas toujours le cas, surtout si le 
nombre de boulons est faible. 

• Transmission par n2 boulons sur I'aile du montant en simple cisaillement ou pression laterale. 

• Cisaillement des cornieres en sections brute et nette par I'effort I 2. 
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12.5.3 Angle de cadre rigide 

Un angle de cadre rigide constitue un des endroits ou les efforts interieurs atteignent leur valeur 
maximale; il doit done etre con9U et dimensionne pour transmettre ces efforts. Considerons le schema 
de Tangle de cadre theorique de la figure 12.34(a), assurant la liaison entre une traverse et un montant en 
profiles lamines a double te. On sait que la plus grande partie du moment de flexion sollicitant un tel 
profile est reprise par un couple de forces agissant dans les ailes (TGC vol. 10). 

Aux points A et C de Tangle, les resultantes obliques de ces forces ne peuvent etre equilibrees que 
par Tintermediaire de Tame. Cette derniere est souvent incapable de jouer ce role, d'autant plus qu'elle 
doit deja transmettre Teffort tranchant et Teffort normal. La figure 12.34(b) montre deux fagons de 
resoudre ce probleme. Dans le premier cas, les resultantes sont reprises directement par Tintermediaire 
d'un raidisseur diagonal. Dans le deuxieme cas, pour lequel un modele de calcul plastique est propose, 
les ailes des profiles situees a Tinterieur du cadre (intrados) ont ete prolongees jusqu'a Texterieur (extra- 
dos). 

extrados 




Fig. 12.34 Schema et details de construction d'angles de cadre rigides. 



Modele de calcul plastique 

Considerons la zone ABCD de Tangle de cadre. Une etude detaillee, permettant de determiner le 
cheminement reel des efforts dans cette zone, est compliquee et, en general, n'est pas justifiee. En effet, 
on est en presence de fortes perturbations et concentrations de contraintes, ce qui pent entrainer des 
plastifications locales. Des modeles de calcul bases sur un comportement elastique existent, le principe 
etant de verifier que la contrainte de comparaison Og reste inferieure a/y/ Toutefois ces modeles 
negligent la presence des concentrations de contraintes et des contraintes residuelles. 

Le modele de calcul plastique presente a le merite d'etre beaucoup plus simple et tout aussi «exact» 
que le modele elastique. Rappelons que les conditions d'equilibre doivent etre respectees et que les 
materiaux constituant T assemblage doivent presenter un comportement plastique. 

Considerons les diagrammes des moments de flexion Mj, des efforts normaux A^j et des efforts tran- 
chants determines a Taide d'un calcul statique elastique (fig. 12.35(a)), ces efforts etant admis a Taxe 
geometrique des barres. Isolons Telement d'angle compose du panneau d'ame et des quatre fers plats 
(ailes ou raidisseurs, fig. 12.35(b)). Nous supposons que le cadre forme de ces quatre barres, considerees 
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Fig. 12.35 Efforts dans un angle de cadre rigide et modele de calcul. 



comme infiniment rigides mais articulees entre elles aux angFes, constitue un mecanisme charge de 
reprendre les efforts norniaux et que I'ame est un panneau charge de reprendre les efforts tranchants 
(fig. 12.35(c)). 

Nous ranaenons les efforts s'exer9ant aux axes theoriques du noeud sur les bords de 1' element 
d'angle, sans oublier les forces exterieures agissant directement sur Tangle (par exemple la reaction Q 
de la panne sabliere, fig. 12.35(b)). On a: 

dans la traverse ^ 

Mt = Md-{Vtd-Qd)^ (12.77) 



Nt = Ntd (12.78) 

yt=Vtd-Qd (12.79) 

dans le montant 

Mm = Md-Vm^ (12.80) 

Nm = Nmd (12.81) 

Vm = Vmd (12.82) 
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Nous allons maintenant appliquer ces efforts de bord de Tangle sur le cadre en fers plats et sur le 
panneau d'ame (fig. 12.35(d)), en faisant les hypotheses suivantes: 

• la charge exterieure est decomposee en deux demi-forces agissant sur les fers plats verticaux; 

• les moments de flexion sont remplaces par des couples de forces agissant sur les fers plats; 

• les efforts normaux sont decomposes en deux demi-forces agissant sur les fers plats; 

• les efforts tranchants sont transmis de Tame des profiles aux fers plats adjacents. 

En exprimant I'equilibre des forces agissant sur chacun des fers plats, on pent en firer les forces de 
cisaillement agissant entre le panneau d'ame et le fer plat correspondant (le sens des fleches indique une 
valeur positive des forces, par exemple de A a B pour V^^) : 

Vab =^-^ (12.83) 
^CB = - ^ + 1— + (12.84) 

VcD -^^^-^m (12.85) 
bt 2 

Le controle de I'equilibre du panneau (valeurs absolues des efforts) est le suivant: 



(12.87) 



Z^v = 0 



^AD ^ ^CB 



(12.88) 



IM = 0 



bt = VaD b 



m 



(12.89) 



La resistance ultime au cisaillement du panneau d'ame d'epaisseur dy^ est donnee par la plus petite 
des deux valeurs suivantes : 



fy 

yRt = - bt dy^ 
3 



(12.90) 



La norme SIA 161 donne, pour certains cas, des valeurs de la resistance Vji basees sur une etude experi- 
mentale [publication SZS A4], qui peuvent etre superieures aux valeurs fournies par (12.90). II est a 
noter que les raidisseurs BC et CD utilises pour I'introduction des forces n'ameliorent pas la resistance 
au cisaillement V/?. 

La verification de la securite structurale de Tangle de cadre consiste alors a s'assurer que: 



(12.91) 
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Vad -Vcb <^ (12-92) 

Cette verification permet de determiner si I'epaisseur t/y^; de Tame du profile est suffisante. Si ce n'est 
pas le cas, il faut proceder a un renforcement. 



Stabilite du panneau d'ame 

En cas d'ame elancee, il est possible que la resistance ultime au cisaillement du panneau d'ame soit 
limitee par un critere de stabilite (voilement). Ce mode de ruine peut etre evite si la condition d'elance- 
ment suivante, valable pour I'exemple d'un panneau d'ame carre, est respectee (TGC vol. 10, § 12.3.2): 

- < 0.9^^ - Z6 I— (12.93) 



d 1.052),/^ ^1/ 



y 



b 
d 
k 



la plus grande des deux valeurs b^^ et bt 
epaisseur d'ame dy^ 

coefficient de voilement {k ~ 9.34 en cas de panneau carre cisaille appuye librement sur ses 
quatre bords) 



Si les conditions de resistance plastique ou de stabilite ne sont pas satisfaites, il faut soit diminuer les 
efforts K soit augmenter la resistance V/j, ou les deux. On peut agir sur les efforts de cisaillement en 
augmentant la hauteur statique b, ce qui diminue le couple de forces M I b. Un des moyens d'ameliorer 
la resistance au cisaillement V/j de I'ame est augmenter son epaisseur d, Un autre moyen de renforcer 
r angle de cadre consiste a raidir Vdme. Examinons tour a tour ces differents moyens de renforcement. 



Renforcement par augmentation de la hauteur statique 



Un tel renforcement peut se faire par I'adjonction d'un gousset ou d'un jarret; la realisation peut 
prendre des formes tres diverses comme le montre la figure 12.36. On fera dans tons les cas attention 
aux forces de deviation, concentrees ou reparties, qui resultent des changements de direction des ailes. II 




Solution soudee Solution boulonnee 

Fig. 12.36 Renforcement d' angles de cadre rigides par augmentation de la hauteur statique. 



540 



CHARPENTES METALLIQUES 



peut s'averer necessaire de renforcer Tame par des raidisseurs a ces endroits. La figure 3.10(c) presente 
une autre solution de renforcement d'un angle de cadre rigide a traverse inclinee. 

Renforcement par augmentation de Tepaisseur de Tame 

Ce type de renforcement peut se faire de plusieurs fa^ons : 

• en soudant des toles supplementaires sur Tame du noeud, d'un seul cote ou des deux cotes 
(fig. 12.37(a)), 

• en soudant des toles sur le bord des ailes des profiles de fa^on a fermer Tangle de cadre 
(fig. 12.37(b)), 

• en augmentant I'epaisseur de I'ame dans le cas d'une section composee a ame pleine (fig. 
12.37(c)). 

Coupes A-A 



Detail 1 Detail 2 Detail 3 Detail 4 




Fig. 12.37 Renforcement d'angles de cadre rigides par augmentation de I'epaisseur d'ame. 



Toles soudees sur le panneau d'dme. Pour augmenter la resistance plastique du panneau d'ame, la 
force de cisaillement doit etre transmise de fagon directe dans les parties renforcees. Les toles de renfort 
doivent done etre soudees contre la face interieure des semelles (fig. 12.37(a), variante I). Cette solution 
a I'avantage d'eloigner la soudure de la zone de segregation qui se trouve a la jonction ame-aile du 
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profile, bien qu'elle necessite I'emploi de toles plus epaisses que le minimum requis, a cause du conge 
de raccordement du profile. Lorsque c'est le voilement qui est determinant (en cas d'ame elancee), la 
variante II pent etre utilisee. II faut toutefois relever que le retrecissement de la section au-dessus de la 
soudure engendre de fortes contraintes residuelles de traction. 

Toles soudees sur le bord des ailes. Cette solution (fig. 12.37(b)) est meilleure, car la soudure est 
alors situee completement en dehors de la zone de segregation. Cependant, cette disposition n'est 
pas realisable lorsque Tangle de cadre comporte un assemblage boulonne, la pose des boulons 
n'etant plus possible. La variante IV est la plus facile a realiser car le decoupage de la tole depend 
moins des tolerances de laminage du profile et ne necessite pas d'ajustement a la geometric exacte; 
d'autre part, la soudure ne necessite aucun chanfrein. Notons que la valeur des efforts tranchants 
transmis par Tame et ses renforts est, d'une fafon approchee, proportionnelle aux sections de ces 
elements. 

En cas de renforcement de Tangle de cadre par augmentation de Tepaisseur de Tame, on introduira 
comme Tepaisseur dy^ dans les formules (12.90) la somme des epaisseurs des toles mises en place, a 
savoir d^ = 2t^ + df. 

Changement de tole. En cas de profils composes a ame pleine, il est relativement aise de prevoir un 
changement de Tepaisseur de la tole de Tame seulement (fig. 12.37(c)). II est preferable d'effectuer le 
changement d'epaisseur a Texterieur de Tangle de cadre pour eviter une trop grande concentration de 
cordons au droit des raidisseurs. 



Renforcement par raidissement de Tame 

Le renforcement par raidissement de Tame consiste le plus sou vent en deux raidisseurs disposes en 
diagonale dans le sens de la bielle de compression, de part et d'autre de Tame (fig. 12.38). Le role de ces 
raidisseurs est double: 

• d'une part rigidifier Tame, c'est-a-dire premunir contre un voilement de celle-ci sous Teffet de la 
compression oblique; 

• d'autre part equilibrer une partie des forces agissant dans Tangle de cadre, a la maniere d'une 
diagonale de treillis. 

Reprenons le modele de calcul illustre a la figure 12.35. Dans ce modele. Tame est un panneau 
charge de reprendre les efforts de cisaillement. Les raidisseurs peuvent etre maintenant dimensionnes 
pour reprendre soit uniquement la part de Teffort que Tame ne pent pas supporter, soit la totalite de 
Teffort (il est en effet peu important que les raidisseurs soient legerement surdimensionnes). De meme, 
on pent surdimensionner les raidisseurs en se basant sur le moment sollicitant le plus grand possible, qui 
de toute fa^on ne pent pas depasser le moment plastique Mpi de la barre la plus faible {Mp^t de la tra- 
verse ou Mpijyi du montant), Ceci a avant tout pour avantage de fournir des formules de dimensionne- 
ment simples et independantes des efforts interieurs effectifs. 

La figure 12.38 montre le panneau d'ame raidi ainsi que les forces agissant sur ce panneau. La 
resultante VcD selon (12.85) doit etre equilibree par la resistance au cisaillement V/^^ du panneau 
d'angle et par la composante horizontale de la resistance a la compression A^^ de la paire de raidis- 
seurs, soit: 

yRm^N, cos e 

VcD < (12.94) 

YR 
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Fig. 12.38 Angle de cadre rigide avec raidisseur en diagonale. 



A^^ : resistance ultime a la compression des raidisseurs (A^^ = fyA^) 
: aire de la section des raidisseurs (A^ = 2 t^) 



En egalant (12.85) et (12.94) et en rempla^ant A^^ par/y Ay, on trouve la section A^ des raidisseurs 
necessaire a la reprise du cisaillement horizontal: 



Ar > 



2 J 



YR - yR 



m 



fy COS 0 



(12.95) 



II est possible de simplifier cette equation en admettant: 



• qu'en general, le terme — 

M J 2 

• que M. atteint — — , 

' 7/? 



. M 



- V m ^st faible par rapport a et peut etre neglige, 



que la resistance ultime au cisaillement du panneau vaut Vj^^ 



f 



y 



•/3 



bm d 



Alors: 



Ar > 



1 



cos 6 



M 



pi 



bm d 



fy 



m 



J 



(12.96) 



On choisira les dimensions Cy et ty du raidisseur de fafon a eviter tout probleme de voilement local 
(voir par exemple les conditions d'elancement a respecter donnees dans le TGC vol. 10 (tab. 12.20) et 
dans la norme SIA 161, tab. 3), le raidisseur d'elancement Cyl tr etant analogue a une aile comprimee 
d'elancement cl t). En negligeant la contribution de la resistance au cisaillement de I'ame, on trouve 
une valeur egale a environ 1.4 fois Tepaisseur de Taile de la traverse pour 9 = 45^ et pour 
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12.6 Pieds de montant 

12.6.1 Principes 

Cette section traite les details de construction de pieds de montant ainsi que les principes de verifica- 
tion de ces elements. Nous avons vu a la section 11.2 que les systemes statiques adoptes pour les cadres 
de halle comportent la plupart du temps soit des pieds articules, soit des pieds encastres. Dans les deux 
cas, il faut s'assurer que la conception de detail respecte les hypotheses de calcul. La figure 12.39 rap- 
pelle les deux types de pied de montant articule et encastre (voir aussi chap. 3, fig. 3.9). Que le montant 
soit simple (profil a double te par exemple) ou compose (montant a treillis, a etresillons), son pied est 
muni la plupart du temps d'une plaque de base destinee a transferer les efforts de reaction du montant 
dans le beton de fondation. Des tiges d'ancrage sont necessaires pour maintenir le montant en position, 
pour resister au soulevement le cas echeant ainsi que pour creer un encastrement du montant dans la 
fondation. 



L' implantation d'une ossature metallique doit se faire a'une fagon tres precise; la norme SIA 161 
prevoit une tolerance de 10 mm dans chaque direction. II est done tres important que le dispositif de 
fixation des montants sur une fondation garantisse cette precision. L' emplacement d'une plaque de base 
d'un montant est defini par six parametres: les deux coordonnees en plan, I'elevation, les deux inclinai- 
sons et la rotation par rapport a I'axe vertical. Comme en general il est pratiquement impossible de 
garantir le positionnement exact du montant au moment du betonnage de la fondation, il est necessaire 
de proceder en une ou plusieurs operations. Nous donnons ici quelques exemples des nombreuses et dif- 
ferentes fafons de proceder pour la mise en place des montants. 

Une procedure applicable aux pieds de montant articules consiste a utiliser une plaque d'assise, 
scellee dans le beton de fondation, et qui sert aussi de gabarit de maintien des tiges de fixation du 
montant (fig. 12.40(a)). Cette plaque est mise en place, dans un evidement reserve a cet effet, de 
faqon parfaitement horizontale et a son niveau exact a I'aide d'ecrous, puis soudee sur I'armature de 
la fondation avec des pattes de fixation. Apres scellement de la plaque d'assise, le montant du cadre 
pent etre place et regie en plan grace aux trous agrandis de la plaque de base. Le scellement est realise 
par remplissage de I'evidement avec du beton ou du mortier special dont la resistance est egale ou 
superieure a celle du beton de fondation. Lors du scellement de grandes plaques, il faut prevoir un ou 




Fig. 12.39 Pieds de montant articule et encastre. 
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deux trous dans la plaque d'assise pour I'introduction du mortier et I'evacuation de Tair. Une autre 
procedure, applicable aux montants de petites dimensions, consiste a sceller la plaque d'assise a 
I'aide de chevilles d'ancrage posees apres execution de la fondation (fig. 12.40(b)) ou a presceller une 
plaque comportant des goujons d'ancrage et sur laquelle on viendra souder une corniere de fixation 
apres positionnement du montant (fig. 12.40(c)). 
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(a) (b) 

Fig. 12.40 Procedure de mise en place des montants a pied articule. 



(c) 



A partir de la premiere procedure decrite ci-dessus, il est possible de concevoir la fixation d'un pied 
de montant encastre a Taide de tiges d'ancrage (fig. 12.41(a)). En conservant un espace entre la plaque 
prescellee et la plaque de base, il est possible de regler de fa^on tres precise le niveau du montant au 
moyen d'ecrous. Si, pour des raisons d'esthetique ou pour reduire I'encombrement au sol, on desire dis- 
simuler la plaque de base, on pent simplement abaisser le niveau d' implantation du montant. Une autre 
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(a) (b) 
Fig. 12.41 Procedure de mise en place des montants a pied encastre. 
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procedure consiste a encastrer de fagon directe le montant dans le massif de fondation (fig. 12.41(b)). 
Cette procedure a Tavantage d'exiger peu de travail en atelier, mais elle necessite le coffrage de I'evide- 
ment, un dispositif de reglage du niveau du montant ainsi qu'un etayage du montant, operation qui pro- 
voque une interruption du montage de la charpente pendant la phase de scellement. Enfin, il faut relever 
qu'un tel encastrement necessite une surlongueur du montant et que le reglage n'est plus possible apres 
le betonnage. 



12.6.2 Transmission des efforts dans le beton 

Le probleme principal pose par la transmission des efforts de I'ossature en acier dans le beton est lie 
aux grandes differences de comportement entre ces deux materiaux. Pour rappeler des ordres de gran- 
deur, on pent dire que I'acier est environ dix fois plus resistant que le beton et a un module d'elasticite 
cinq fois plus eleve que le module instantane du beton (sans effets de retrait ou de fluage). Les dimen- 
sions des profiles metalliques sont, en consequence, beaucoup plus petites que celles du massif en beton. 
La transmission doit done se faire par I'intermediaire d'un element qui a pour role de repartir les efforts 
du montant sur une surface de beton plus grande que celle de la section metallique. Le moyen le plus 
simple de realiser cette repartition est la plaque de base. 



Pressions d'appui 

Considerons une plaque reposant sur un massif de beton soumise a une force resultante 
(fig. 12.42) et admettons que le beton soit elastique, isotrope et de dimensions infinies. Les pressions 
d'appui a entre la plaque d'assise et le beton ne sont pas uniformes. EUes ont une valeur maximale Omax 
sous la force et sont plus faibles sur les bords de la plaque en raison de la relative souplesse de cette 
derniere. 

Les coupes de la figure 12.42 montrent schematiquement 1' influence de la rigidite de la plaque sur la 
repartition des pressions, caracterisee par le rapport entre la pression maximale Oyyiax et la pression 
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Coupes A-A 



Fig. 12.42 Pressions d'appui sous une plaque de base. 
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moyenne (Jmoy- Si la plaque est souple, ce rapport sera grand, done Oyyiax sera grand, Au contraire, si la 
plaque est rigide, la pression maximale sera plus faible, proche de la valeur moyenne Oyyioy La determi- 
nation exacte de la repartition des pressions sous la plaque est complexe, puisqu'il s'agit de tenir compte 
de la compatibilite des deformations d'une plaque et d'un massif tridimensionnel. D' autre part, la repar- 
tition de la force sur la plaque est definie par la forme de la section du montant. En presence de deux pla- 
ques superposees (plaque de base et plaque d' assise), on pent tenir compte de la diffusion des efforts de 
reaction du montant a travers les deux plaques. 

Nous donnons ci-dessous un modele simple tire de I'Eurocode 3 permettant d'evaluer une surface 
portante efficace d'une plaque reposant directement sur le beton. La verification de la securite structu- 
ral consiste a s'assurer: 

• d'une part que la valeur de dimensionnement de la pression sur le beton ne depasse pas la resis- 
tance du beton; 

• d'autre part que la resistance de la plaque de base elle-meme est suffisante. 



Surface portante 

Nous admettons que les contraintes sur le beton sont reparties de fa^on uniforme sur une surface 
restreinte, la surface portante. La figure 12.43(a) montre la surface portante a adopter dans le cas 
d'un montant en profil a double te soumis a un effort de compression centre. EUe est composee de la 





fondation en beton 



Fig. 12.43 Surface portante sur fondation en beton 
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surface du profil et d'un debord d situe sur son pourtour. Ce debord d depend des parametres 
suivants : 

le type de beton (fc), 

la nuance d'acier de la plaque de base (/^), 
les dimensions de la plaque de base {a, b, t), 
les dimensions de la fondation (ay, bf, hf), 
la position de la plaque de base sur la fondation (a^, b^), 
le facteur de concentration kc, 
les facteurs de resistance (7/?^, YRc)- 

L' expression du debord d vaut: 



= , ^JlU^ (12.97) 

\ fc lYRc 

Le facteur de concentration kc est une relation entre la surface de la plaque de base {a b) et une sur- 
face Active {a\ b\) situee a mi-hauteur du beton de fondation (fig. 12.43(b)): 



kr = (12.98) 

a b 



a\ : longueur de la surface Active {a\ = min [a + 2 a/, 5 a ; a + hf \ 5 b\> a\) 
b\ : largeur de la surface Active {b\ - min [b + 2 br\ 5 b \ b + hf \ 5 a\> b]) 

Les valeurs de kc comprises entre 1.0 et 2.0 correspondent a une fondation trapue (fig. 12.44(a)) et 
les valeurs superieures a 3.5 a une fondation elancee (fig. 12.44(b)). 
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(b) Elancee 



Fig. 12,44 Types de fondation. 



Les abaques de la figure 12.45 donnent, pour les deux aciers de construction courants S235 et S355 
et pour differents types de beton, le quotient du debord d par I'epaisseur de la plaque t en fonction du 
coefficient de concentration k^ 
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Fig. 12.45 Abaques permettant de determiner le debord d . 



Verifications 

Les principes de verification de la securite structurale du transfert des efforts du montant a la fonda- 
tion sont les suivants (fig. 12.46): 

• Verification du beton: la compression maximale sur le beton (fig. 12.46(a)) doit etre limitee a la 
resistance sous pression localisee (le modele de calcul est base sur une resistance plastique du 
beton) : 



a 



may, d 



Nd ^ fc, 
Aef " 



sup 



TRc 



(12.99) 



Aef 

^moy,d 
fc\sup 
7Rc 



valeur de dimensionnement de Teffort normal de compression centre 
surface portante 

valeur de dimensionnement de la compression moyenne sous la plaque 
valeur de calcul de la resistance locale a la compression 
facteur de resistance relatif aux structures en beton 



La resistance locale a la compression/^^^^p pent etre admise plus grande que/^ si les deux condi- 
tions d' introduction des forces suivantes sont remplies: 

- il existe tout autour de la surface de contact une bande de beton non chargee, d'une largeur (a^ 
ou br) au moins egale a 1/3 de la plus petite dimension de la surface de contact (a ou b) ; 

- une armature locale ancree de maniere suffisante est prevue pour reprendre les forces laterales 
de traction du beton (le beton beneficie done d'un effet de frette). 

Si ces conditions ne sont pas remplies, on se basera sur la contrainte limite habituelle fc. La norme 
SIA 162 donne comme valeur de calcul de fc^sup- 



f = 0.65 / 



\a\ b\ 
ab ^ ^"^^J 



(12.100) 
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fcwj 



a\ b\ 



a b 



: resistance minimale a la compression sur cube au moment de la mise en charge 
(/■ < 28) 

: surface Active a considerer, dont le centre geometrique coincide avec celui de la sur- 
face de la plaque (avec a\ < ?> a, b\ < 3 b) 
: surface de la plaque de base 



Verification de la plaque: la resistance limite elastique a la flexion de la plaque de base 
(fig. 12.46(b)) doit etre superieure au moment de flexion du au porte-a-faux (le modele de calcul 
adopte pour le calcul de la surface portante est base sur un comportement elastique de la plaque): 
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largeur efficace de la plaque (fig. 12.46) 
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module de resistance de la plaque (W = beft^ I 6) 
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(b) Flexion de la plaque 



Fig. 12.46 Transfert des efforts entre le montant et la fondation. 
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12,6,3 Pieds de montant articules 

Le pied de montant articule doit pouvoir transmettre un effort normal et un effort tranchant V. II 
doit egalement etre a meme de subir une certaine rotation, sans qu'il en resulte T introduction d'un 
important moment de flexion non souhaite dans la structure. 

Uejfort normal agit essentiellement sur la fondation dans le sens de la compression, mais ce sens 
pent aussi etre inverse sous I'effet de la depression due au vent si la structure est legere. En cas de com- 
pression, le contact entre le montant et la plaque de base est direct et des cordons de soudure minimaux 
peuvent etre choisis en fonction des epaisseurs des toles (voir norme SIA 161, chiffre 3 243 14). En cas 
de traction en revanche, on choisit des details de construction adequats, qui sont le plus souvent des tiges 
d'ancrage (fig. 12.40(a)). Les cordons de soudure et les tiges d'ancrages doivent etre verifies pour les 
efforts a transmettre. 

Uejfort tranchant pent etre transmis soit directement par butee du montant sur le beton, soit par 
rintermediaire de beches (pieces metalliques cisaillees): tiges d'ancrage, profile, fer rond, etc. 
(fig. 12.40(b)). Tons ces elements, ainsi que les cordons de soudure correspondants, doivent etre verifies 
au cisaillement. Meme dans le cas ou I'effort tranchant est theoriquement nul, le pied de montant doit 
etre con^u de fa^on a garantir la geometric de I'ouvrage et a ne pas se deplacer sous I'effet du moindre 
choc. 

L' angle de rotation necessaire du pied de montant depend du systeme statique de la structure et des 
charges qui lui sont appliquees. En general, plus le montant est appele a participer a la resistance 
d'ensemble par effet cadre, plus la rotation necessaire est grande. La figure 12.47 montre deux cas extre- 
mes. Dans le cas d'un cadre de halle non tenu lateralement, I'effet cadre est important, aussi bien pour 
les charges verticales que pour les charges horizontales. En revanche dans le cas d'une structure de bati- 
ment a etages, le vent est repris avant tout par le contreventement. Seule la charge utile au premier etage 
cree un moment en tete de montant, done une rotation au pied, qui est relativement faible. 

En cas de montants fortement sollicites, les surfaces portantes necessaires peuvent etre relativement 
grandes par rapport a la surface delimitee par les dimensions exterieures du montant. Les plaques de 
base devraient alors etre tres epaisses pour assurer la bonne diffusion des efforts. Une variante consiste 
a rigidifier la plaque au moyen de raidisseurs, comme le montre la figure 12.48(a), ou a creer une veri- 
table poutre de repartition a I'aide de deux profiles lamines lies entre eux et raidis (fig. 12.48(b)). II 
est egalement possible de disposer plusieurs poutres croisees et superposees, en forme de pyramide. 
Cette grille de poutres constitue ainsi une plaque de tres grande «epaisseur» t permettant d'egaliser la 




Rotation importante Rotation faible 

Fig. 12,47 Rotation des pieds de montant articules. 



ELEMENTS DE CADRE 



551 




(a) Plaque de base raidie (b) Poutre ou caisson de repartition 

Fig. 12.48 Pieds de montant fortement sollicites. 

pression sur toute la surface d'appui. Ces grilles sont sou vent noyees dans la masse de beton et s'appli- 
quent essentiellement aux batiments-tours. 

12.6.4 Pieds de montant encastres 

Le pied de montant encastre doit pouvoir transmettre, en plus de T effort normal N et de T effort tran- 
chant V, un moment de flexion M. Contrairement a I'articulation, il doit limiter au maximum la rotation 
afin que le moment d'encastrement prevu puisse etre atteint. Le plus souvent, le moment agit selon I'axe 
fort de la section tandis que le montant pent etre articule selon I'axe faible. Dans d'autres cas, il faut rea- 
liser I'encastrement selon les deux directions (flexion gauche). Nous distinguerons deux methodes 
d'encastrement des pieds de montant: 

• encastrement avec dispositif d'ancrage (fig. 12.41(a)): le moment d'encastrement est repris par 
un couple de forces, I'une provenant de la compression d'une zone de beton, 1' autre etant fournie 
par la traction de tiges metalliques ancrees; 

• encastrement direct (fig. 12.41(b)): le montant est scelle directement dans le beton ou dans un 
evidement prevu a cet effet; le moment est repris par le couple des forces de butee sur le beton. 
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Encastrement avec dispositif d'ancrage 

La figure 12.49 montre un exemple schematique d'un tel encastrement. Le calcul du flux des forces 
du montant a la fondation peut etre fait par analogie avec une section en beton arme sollicitee a la 
flexion composee d'effort normal: 

• les tiges d'ancrage representent 1' armature de la section; 

• la surface portante A^y, obtenue comme pour les pieds de montant articules, determine la section 
de beton a prendre en consideration; on admet en general que seule la partie rectangulaire A^^c 
situee sous I'aile comprimee participe a la resistance et que la repartition des contraintes sur le 
beton est uniforme sur cette surface. 

La resultante C des contraintes de compression et la resultante T des forces de traction dans les 
ancrages peuvent etre obtenues en exprimant I'equilibre des forces verticales et des moments par rap- 
port a I'axe du montant: 

ZA^ = O^A^rf + r-C = 0 (12.103) 

ZM = 0:^M^-ra^-Cac = 0 (12.104) 
aveg , _ f 

ac = — (12.105) 
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Fig. 12.49 Transfert des efforts dans un pied de montant encastre au moyen de tiges d'ancrage. 
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La verification du pied de montant consiste a s'assurer que les resultantes de compression et de trac- 
tion soient inferieures aux resistances ultimes: 

C < ^"^5^ (12.106) 
avec ^ 

Aejc = {tm +2d){2c + 2d) (12.107) 

T < (12.108) 

7Ra 

n : nombre de tiges en traction 

Tji : resistance ultime a la traction d'une tige 



Si Teffort normal de compression excentre (excentricite M^/ N^) agit dans le noyau central de la 
surface portante totale A^y, aucune contrainte de traction n'est produite; la force de traction n'est pas 
necessaire a Tequilibre. 

On s'assurera egalement que la resistance a la flexion de la plaque de base est suffisante dans la zone 
de beton comprimee ainsi que dans la zone des tiges (oii Ton peut considerer une diflfusion de I'effort 
selon un angle de 1: 1.5). II peut egalement etre avantageux de mettre les ancrages en precontrainte. 
Ceci n'augmente en principe pas la resistance ultime de Tencastrement mais ameliore son comporte- 
ment a Tetat de service et son comportement a la fatigue (les deformations du pied de montant et les dif- 
ferences de contrainte dans les tiges sont reduites). 

Uejfort tranchant dans le montant peut etre transmis par les ancrages situes dans la zone comprimee 
de la plaque. Si ceux-ci ne sont pas suffisants, il faut prevoir une butee supplementaire sous la plaque. 

Lorsque le moment d'encastrement du montant est important, il est possible d'augmenter le bras de 
levier des forces C et T ainsi que Tepaisseur de la plaque. Si Tepaisseur necessaire devient trop impor- 
tante, il est preferable de prevoir des raidisseurs comme montre a la figure 12.48(a), avec les tiges 
d'ancrage placees a Texterieur du profile. 

Les tiges d'ancfage [12.10] peuvent etre droites, avec ou sans ecrou, ou munies d'une plaque ou 
d'une tete-marteau (fig. 12.50). Ces types (avec plaque ou tete-marteau) permettent de reprendre un 




Droite Avec plaque A tete-marteau 



Fig. 12.50 Types de tige d'ancrage. 
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plus grand effort de traction et d'accrocher, lors du montage de la structure, I'ensemble du pied de 
montant a des armatures transversales ou si necessaire, a des profils en L ou en U noyes dans le 
beton. Rappelons que certains materiaux des tiges ne peuvent pas etre sondes ou seulement dans des 
conditions tres strictes (voir norme SIA 161/1, chiffre 5 22 8 et norme SIA 162, chiffres 6 03 3 et 
6 03 4), 

Les tiges d'ancrage sont chargees de transmettre au beton 1' effort normal de traction (verification 
selon eq. 12.108). De plus, elles peuvent etre sollicitees par un effort tranchant. La resistance ultime 
d'une tige est donnee par sa resistance ultime a la traction (avec interaction eventuelle du cisaillement), 
par I'ancrage du a I'adherence ou par la resistance de I'element charge de repartir I'effort dans le beton 
(rondelle, plaque, tete-marteau, etc.). La resistance propre de la tige d'ancrage est analogue a celle des 
boulons donnee a la section 8.4 du TGC vol. 10: 



traction 



cisaillement 



• mteraction 



tige non precontrainte 
tige precontrainte 
aciers 4.6, 5.6 et 8.8 
acier 10.9 



TdB 



Tr 
Tr 
Vr 
Vr 



0-6 fuB As 
0.8 fuB As 
0.5 fuB As 
0.4 fuB As 



a2 / 
+ 



VdB 



^ Tr 1 7 Ra ) \ Ra J 



< 1.0 



(12.109a) 
(12,109b) 
(12.110a) 
(12.110b) 



(12.111) 



fuB ' valeur de calcul de la resistance a la traction de T acier de la tige 
As : aire de la section resistante de la tige 

A : aire de la section de la tige (As si section cisaillee dans la zone du filetage) 
TdB • valeur de dimensionnement de I'effort de traction transmis par une tige d'ancrage 
VdB • valeur de dimensionnement de I'effort de cisaillement transmis par une tige d'ancrage 
Y Ra ' facteur de resistance relatif a 1' acier. 

L' adherence des tiges droites ou recourbees de diametre ^ est donnee par une longueur d'ancrage 
minimale l^nc conforme aux prescriptions pour les ouvrages en beton arme (norme SIA 162): 

• acier S235 tige lisse avec crochet: l^nc = 30 0 (12.112a) 

• acier B500 tige a relief avec crochet: lane = 25 0 (12.1 12b) 

tige a relief sans crochet: lane = 40 0 (12,112c) 



Ces longueurs d'ancrage sont valables en presence de beton de qualite B 35/25 ou superieure (selon 
la norme SIA 162). La resistance des tiges en acier a boulon est donnee uniquement par I'element de 
repartition des efforts dans le beton, sans participation de I'adherence. La resistance d'un ancrage par 
plaque circulaire de rayon r et d'epaisseur f > 0.3 r vaut [12.10] : 



Tr^ plaque — /c 3 TT 



r2 - 



0 



2 > 



V 



4 



J 



I I J 



(12.113) 



fc 
r 

I 



valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 
rayon de la plaque circulaire 
profondeur d'ancrage 
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Encastrement direct 

La profondeur d' encastrement / doit etre comprise entre deux et trois fois la hauteur hf^ de la section 
du montant. La figure 12.51 donne un exemple de modele de calcul d'un tel montant. La distribution 
reelle des efforts depend de la rigidite relative du montant par rapport a la fondation. Nous admettrons 
que le montant - avec le beton compris entre les deux ailes - se comporte comme un corps rigide dont 
la surface de contact sur le beton a une largeur egale a la largeur d'aile du profile 2 c. Avec cette hypo- 
these, la contrainte maximale dans le beton, obtenue en exprimant I'equilibre des forces agissant sur le 
systeme, est donnee par: 

(ymaxd = + — (12.114) 

max^a 2c/2 2c/ ^ ^ 



Dans le cas de I'encastrement direct, les conditions ne sont pas remplies pour avoir droit a considerer 
une augmentation locale de la resistance a la compression du beton. Les contraintes pour le calcul de la 
resistance d'une section flechie en beton arme etant alors limitees a/^;, la verification de cet encastre- 
ment direct s'exprime avec Tinegalite suivante: 



^ max, d — 



Jc 
7Rc 



(12.115) 



L' effort normal dans le montant est transmis dans le beton par butee sur la plaque de base et par frot- 
tement sur toute la longueur d'encastrement. Cette resistance au frottement peut, au besoin, etre aug- 
mentee par I'utilisation de connecteurs acier-beton. Enfin, il ne faut pas oublier d'armer le beton de la 
fondation autour du montant encastre pour reprendre les contraintes de traction developpees. 




l_ 

2 



I 



l_ 
2 
— # 



A 






Fig. 12.51 Transfert des efforts dans un pied de montant a encastrement direct. 



12.7 Exemples numeriques 

12.7.1 Verification d'une traverse 
Donnees 

Cet exemple de verification de la securite structurale et de T aptitude au service concerne la traverse du 
cadre analyse au paragraphe 11.6.1 (fig. 11.35). Les diagrammes des efforts interieurs sont donnes a la 



556 



CHARPENTES METALLIQUES 



figure 11.39. Le predimensionnement effectue au paragraphe 6.9.1 a conduit au choix d'un profile lamine 
IPE 450. 

Les differentes situations de risque mentionnees dans cet exemple sont explicitees a la section 1 1.6. 

Verification de la securite structurale 

• Resistance a la flexion 

- Efforts interieurs a mi-travee: 
Situation de risque n° 2 determinante. 

- 1.3 • 12.0 kNm + 1.3 • 51.9 kNm + 1.5 ■ 116.0 kNm = 257.0 kNm 

a ,1 

2 " 1-3 • (-1.1 kN) + 1.3 • (-4.9kN) + 1.5 ■ (-10.8kN) = - 24.0 kN 

- Efforts interieurs a 1' angle de cadre : 

Situations de risque xf 4 (moment positif) et 5 (moment negatif) determinantes. 

^ = 0.8 • (-9.0 kNm) + 1.3 • (-39.2 kNm) + 1.5 • 127.0 kNm = 132.3 kNm 
N^\ = 0.8 ■ (-2.1 kN) + 1.3 • (- 9.1 kN) + 1.5 • 8.7 kN = - 0.5 kN 

M- ^ = 1.3 - (-9.0 kNm) + 1.3 • (-39.2 kNm) + 1.5 • (-87.4 kNm) 
+ 0.8 • (-33.0 kNm) = -220.2 kNm 

5 = 1-3 ■ (-2.1 kN) + 1.3 • (-9.1 kN) + 1.5 • (-20.3 kN) + 0.8 • 7.2 kN 
= - 39.25 kN 

- Resistance en section: 

Mpi = fy Zy = 235 N/mm^ • 1700 - 10^ mm^ = 399.5 • 10^ Nmm = 399.5 kNm 

- Verification: 

Les efforts normaux etant faibles par rapport a la resistance a la compression de la traverse IPE 
450 (Npi = 2320 kN), on les neglige dans le calcul, qui devient alors une verification a la flexion 
simple. 

Mpl 399.5 kNm 

Md max = 257.0 kNm < = ■ — = 363.2 kNm OK 

7R 1.1 



/ 



avec 



Md.max = naax^M^ ; 



Af^ !l = 257.0 kNm 



Resistance au cisaillement 

- Efforts interieurs: 

Situation de risque xf 2 determinante. 

Vd = 1.3-5.7 kN+ 1.3 -24.8 kN+ 1.5 -55.2 kN = 122.5 kN 

- Resistance en section: 

fy 235 N/mm2 ^ ^ 

Vpi = -^Ay^ = — 4090 mm2 = 554.9 ■ 10^ N = 554.9 kN 

- Verification: 

Vpl 554.9 kN 

Vd = 122.5 kN < = = 504.5 kN. OK 

1.1 1.1 

Resistance au deversement en travee 
Situation de risque n°2 determinante. 

- Longueur critique de deversement: 
Calcul selon la norme SI A 161 (tab. 3b) 

^ 1 ^ ^ 1 ^ 

- 81 • 41.2 mm ' 1 1.0 = 1670 mm 



Icr =81/^ 1 - - y/ 

\ 2 J 



V 2 y 
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avec xj/ = —~ = 1.0 (hypothese conservatrice) 

^d,max 

Dans ce trongon avec < ^ ^/Yj^ . la norme SIA 161 permet de multiplier l^^ par le facteur 

J{Mpi/yR)/Md. : 



. 399.5 kNm/1.1 .^^^ 

/ = 1670 mm • / — ^ . = 1985 mm 

^ 4 257.0 kNm 

- Longueur de deversement: 

Uaile superieure comprimee etant tenue transversalement par les pannes, elles-memes appuyees 
par le contreventement de toiture, la longueur de deversement vaut: Id - = 1900 mm . 

- Verification: 

Id = 1900 mm</cr - 1985 mm OK 

Resistance au deversement aux extremites de la traverse 
Situation de risque n° 5 determinante. 

- Longueur critique de deversement : 
Icr = 81 • 41.2 mm • 1 = 3337 mm 

avec y/ = 0.0 pour Md^min = 0.0 (hypothese conservatrice) 

- Longueur de deversement: 

L'aile inferieure comprimee n'etant pas tenue transversalement, la longueur de deversement sera 
equivalente a la distance entre le point de moment maximal et le point de moment nul, ce qui donne 
Id - 2580 mm (selon le diagramme du moment resultant de la situation de risque n° 5). 

- Verification: 

Id = 2580 mm < Icr = 3337 mm . OK 

Resistance au deversement en cas de soulevement du au vent (inversion des efforts) 
Situation de risque n° 4 determinante. 

- Longueur critique de deversement : 
Aux extremites 

Icr = 3337 mm 

Selon le meme principe que celui adopte en travee, on pent multiplier cette valeur par le facteur 



J(Mpi/yR)/Md : 



Icr = 3337 mm- / — . „ = 6128 mm 



3 99.5 kNm/1 .1 
107.7 kNm 

avec = 0.8 • (-9.0 kNm) + 1.3 ■ (-39.2 kNm) + 1.5 • (-33.0 kNm) 

= -107.7 kNm 

A mi-travee 

/ /399.5 kNm/1.1 ^^.^ 

Lr = 1670 mm • — ^ , = 5549 mm 

V 32.9 kNm 

avec = 0.8 • 12.0 kNm + 1.3 • 51.9 kNm + 1.5 • (-73.3 kNm) = -32.9 kNm 

- Longueur de deversement : 

L'aile inferieure comprimee n'etant pas tenue lateralement, la longueur de deversement sera equi- 
valente a la distance entre le point de moment maximal et le point de moment nul, ce qui donne: 
Id = 10 080 mm (selon le diagramme du moment resultant de la situation de risque n° 4). 

- Verifications: 
Aux extremites 

Id = 10 080 mm>/^^ = 6.128 mm => Una verification au deversement est necessaire. 
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A mi-travee 

Id - 10 080 mm > Icr - 5549 mm Une verification au d^versement est necessaire. 

Le moment de deversement Mq etant constant sur toute la longueur de la traverse, il suffit de veri- 

fer la resistance au deversement pour le tron9on le plus charge, soit dans notre cas les tron9ons 

d'extremite. 

Moment de deversement Mq '. 
Contrainte en torsion uniforme 

GDv = ri-^jGK EI, = 1.75 



Id V^y^ 10 080 mm ■ 1550 ■ 10^ mm^ 

■ 781 ■ 10^ N/mm^ • 0.661 ■ 10^ mm^ - 210 ■ 10^ N/mm^ - 16,8 - 10^ mm^ 
= 152.9 N/mm^ 

avec T] = 1.75 - 1.05 0.3 = 1.75 (v^ = 0.0) 
Contrainte en torsion non uniforme 

E ^ „^ 71^ ■210- 10^ N/mm^ oo o m/ 2 

o"nvi; = 'n ^ = 1-75 • ~ — = 82.2 N/mm^ 

flD^ no 080 mm ^2 

— V 48 mm / 

vd) 

Contrainte critique de deversement elastique 



^cr,D - 4^Dv^ + <y Dw^ = ( 1 52.9 N/mm ) + ^82.2 N/mm-^ ) = 173.6 N/mm-^ 
Contrainte de deversement 



^ f = —r^] -235 N/mm^ = 134.7 N/mm^ 



^ H + A^-^^ y M + 1.224-5^ 




fy^y _ \ 235 N/mm^ - 1700 • 10^ mm^ 



= 1.22 



(ycr, D^y ^ 173,6 N/mm^ • 1550 • 10^ mm^ 
Moment de deversement 

Md = GDZy = 134.7 N/mm^ ■ 1700 - 10^ mm^ = 229.0 • 10^ Nmm = 229.0 kNm 

- Verification: 

J^D 229 0 kNm 

Md = 107.7 kNm<— = ^ ^ = 208.2 kNm OK 

7R 1-1 

Verification de Taptitude au service 

• Fleches verticales 

La valeur des fleches resulte d'un calcul effectue a I'aide d'un logiciel utilise pour Texemple numerique 
de la section 1 1.6. 

- Poids propre : 

gm-^ga = 1-2 kN/m et qfin = 3 kN/m (fig. 11.36) 

W2 - 19.3 mm 

- Action variable de courte duree (neige): 

^Iser, court = = 7.7 kN/m (fig. 11.36) 
W4 = 35.3 mm 

• Verifications 

/ ' 15 000 mm ^ 
WA = 35.3 mm < — — = = 42.9 mm OK 

^ 350 - 350 
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/ 15 000 mm ^ 

^"^tot = vy? + VV4 - 19.3 mm + 35.3 mm = 54.6 mm < = = 60.0 mm uK 

250 250 

12.7.2 Verification d'un montant 
Donnees 

Cet exemple de verification de la securite structurale et de 1' aptitude au service concerne le montant du 
cadre analyse au paragraphe 11.6.1 (fig. 11.35). Le predimensionnement effectue au paragraphe 6.9.1 a 
conduit au choix d'un profile lamine HEA 300. 

Les differentes situations de risque mentionnees dans cet exemple sont explicitees a la section 11.6. 

Verification de la securite structurale 

• Resistance a la flexion 

Nous nous trouvons ici en presence de flexion composee, mais cette verification est implicitement 
contenuedans la verification de la stabilite des montants par I'utilisation du coefficient co = 1.0 (voir 
resistance au flambage). 

• Resistance au cisaillement 

- Efforts interieurs : 

Situation de risque n° 6 determinante. 

Vd = 1.3 ■ 1.1 kN + 1.3 • 4.9 kN + 0.8 • 10.9 kN + 1.5 • 12,9 kN = 35.9 kN 

- Resistance en section: 

/v 235 N/mm2 ^ ^ ^ 

Vr,i = = 2346 mm^ = 318.3 - 10^ N = 318.3 kN 

- Verification: 

Vd = 35.9 kN < = ^ • , ^ = 289.4 kN . OK 

YR 11 

• Resistance au deversement (aile exterieure comprimee) 
Situation de risque n°4 determinante. 

- Longueur critique de deversement: 

Icr = 81/^^1-^1//^ = 81 -74.9 mm-^1-^- l.o) = 3033 mm 

avec ij/ - ^^'^^^ - J Q (hypothese conservatrice) 

^d.max 

- Longueur de deversement: 

L'aile exterieure comprimee etant tenue lateralement par les filieres, elles-memes tenues par le 
contreventement de fafade, la longueur de deversement vaut: = aa = 2000 mm. 

- Verification: 

Id = 2000 mm < Icr = 3033 mm OK 

• Resistance au deversement (aile interieure comprimee) 
Situation de risque n° 5 determinante. 

- Longueur critique de deversement : 
/^^ = 3033 mm 

avec I// = 1.0 (hypothese conservatrice) 

- Longueur de deversement : 

L'aile interieure comprimee n'etant pas tenue lateralement, la longueur de deversement sera equiva- 
lente a la hauteur du montant: Id = h = 8000 mm. 
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- Verification: 

Iq - 8000 mm > Icr - 3033 mm => Une verification au deversement est necessaire. 

- Efforts interieurs: 

Md = 1.3 ■ (-9.0 kNm) + 1.3 ■ (-39.2 kNm) + 1.5 • (~87.4kNm) + 0.8 ■ (-33.0 kNm) 
= -220.2 kNm 

- Resistance en section: 

Mo = 276 kNm (SZS C4.1) 

- Verification: 

Md 276 kNm 

Md = 220.2 kNm<— = ±^2Jiil£? = 250.9 kNm OK 

YR 1-1 

Resistance au flambage hors plan (selon axe z-z) 

- Efforts interieurs : 

Situation de risque n° 2 determinante. 

Nd = 1.3 ■ (-6.0 IcN) + 1.3 ■ (-25.9 kN) + 1.5 • (-57.8 kN) = -128.2 kN 

- Resistance en section: 

Nk = 2530 kN (SZS C4.1) 

avec hf( = aa = 2000 mm (la longueur de flambage est equivalente a la distance entre les 
filieres) 

- Verification: 

Nd = 128.2 kN < — = £££li_!i£l = 2300 kN OK 

YR 11 

Resistance au flambage dans le plan (selon axe y-y) 

Le flambage hors plan ainsi que le deversement etant empeches, la stabilite du cadre peut etre verifiee 
par la formule (47) de la norme SIA 161 : 

Nd ^ 1 i0Md,max ^ J Q 



Nk.YR i_!Ld_ MrIyr 

Ncr 

avec (0 = \.0 pour le cadre non tenu lateralement ou charge transversalement. 

Efforts interieurs: 

Situation de risque n° 2 {Nd^max )• 

Md = 1.3 • (-9.0 kNm) + 1.3 • (-39.2 kNm) + 1.5 • (-87.4 kNm) = -193.8 kNm 
Nd,max = 1-3 ■ (-6.0 kN) + 1.3 ■ (-25.9 kN) + 1.5 ■ (-57.8 kN) = -128.2 kN 
Situation de risque n° 5 {Md^max )• 

Md,mca = 1-3 • (-9.0 kNm) + 1.3 • (-39.2 kNm) + 1.5 • (-87.4 kNm) 

+ 0.8 ■ (-33.0 kNm) = -220.2 kNm 
Nd = 1.3 ■ (-6.0 kN) + 1.3 • (-25.9 kN) + 1.5 • (-57.8 kN) + 0.8 ■ 15.8 kN 

= -115.5 kN 
Longueur de flambage: 

Elle peut etre determinee a I'aide de I'abaque de la fig. 1 1.27. 

Ifn I I 182.6 ■ 10^ mm4 ■ 15000 mm 

p = ri = = 0.51 

h h 2 337.4 ■ 106 mm^ ■ 8000 mm 

avec 77 = 1/2 (cadre non tenu lateralement) 
It = 337.4- 10^ mm^ / = 15 000 mm 
Im = 182.6 ■ 10^ mm"^, h = 8000 mm 

En utilisant la courbe F de I'abaque de la figure 11. 27, on trouve: 
hK 



h 



= 2.35 =^ hK = 2.35 ■ 8000 mm = 18 800 mm 
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Resistance ultime au flambage: 
Contrainte de flambage 

OK = ^ fy = 0.3177 ■ 235 N/mm2 =74.7N/mm2 

Le coefficient de flambage /cest obtenu a I'aide des courbes de flambage de la figure 12.25. 

Elancement 

hK 18 800 mm 

A/^ = — = — = 148.0 

iy 121 mm 

Qoefficient d' elancement 

1 48 n 

= Jl = 1^ = 1.574 = 0.316 
" h 94 

Resistance au flambage 

N^ = Of.A= 743 N/mm2 • 11 300 mm^ = 839 • 10^ N = 839 kN 

Charge critique de flambage elastique: 

2EI 2 210 kN/mm^ • 182.6 • 10^ mm4 ^tiim 
N^i- = 7t^ = Tt^ ■ = 1071 kN 

hj. (18 800 mm)2 

Resistance a la flexion: 

1 + 0.2 — Mpi 



^^^'^ ^2 = - — ^ = 1.12 < 1.2 

1 ^ 2346 mm,'^ 
1 J _ . ~ 

2 ^ 2 • 1 1 300 mm 2 

Situation de risque n° 2 



1+0.2 



128.2 kN , 



Mr = E,2 Mpi = 1.12 A/p/ > 1.03 M^/ =^ M r = 1.03 M pi = 1.03 • 324 kNm 
= 333.7 kNm 

Situation de risque n°5 



1 + 0.2 



1 15 5 kN ^ 
= I 1 + 0.2 • „ . . J = 1.03 



^ NK/yR) ^ 839 kN/l.iy 

Mr - E,2 Mpi = l.UMpi > 1.03 A/ =^ M r = 1.03 M^/ = 1.03 ■ 324 kNm 
= 333.7 kNm 

Verifications : 
Situation de risque n° 2 

128.2 kN 1 1.0 193.8 kNm ^ ^ , ^ 

+ ^ . ■ ^rrT-zr-r-Tr — rr-r = 0.89 < 1.0 OK 



839 kN/l.l 128.2 kN 333.7 kNm/1.1 

1071 kN 

Situation de risque n° 5 
115.5 kN 1 1.0-220.2 kNm n ^ ^ n 

+ • -r-r^r^r^^T = 0.96 < 1.0 OK 



839 kN/l.l 115.5 kN 333.7 kNm/1.1 

1071 kN 



La verification au flambage dans le plan du cadre est done satisfaite et la stabilite du cadre est ainsi 
assuree. 



562 



CHARPENTES METALLIQUES 



Verification de I'aptitude au service 

• Deplacement horizontal du cadre 

La valeur du deplacement horizontal du cadre resulte d'un calcul effectue a I'aide d'un logiciel utilise 
pour I'exemple numerique de la section 1 1.6. 

Le deplacement du a une action variable de courte duree (vent) qser, court - 0.8 ^vv selon dia- 
gramme fig. 1 1 .36) vaut : 
A = 65.0 mm 

• Verification 

h 8000 mm 

A - 65.0 mm > — = - 53.3 mm 

150 150 

La limitation du deplacement horizontal sous I'effet du vent n'est pas satisfaite. Afin d'y remedier, on 
pent intervenir des manieres suivantes: 

- changer la traverse et les montants, 

- tenir compte de Teffet de diaphragme des toles en couverture, 

- creer un appui lateral avec un contreventement longitudinal. 

Les deux dernieres solutions font I'objet des exemples des paragraphes 14.7.1 et 14.7.2. 



12.7.3 Verification d'un angle de cadre 
Donnees 

Soit le cadre defini dans I'exemple du paragraphe 6.9.1 pour lequel les charges sont donnees dans 
I'exemple du paragraphe 6.9.2. II s'agit de verifier cet angle de cadre rigide (fig. 12.52(a)), en tenant 
compte des situations de risque et des efforts interieurs donnes a la section 1 1.6. L' angle de cadre n'est pas 
droit, vu que la traverse est legerement inclinee (P = 9.5°). L'inclinaison etant faible, elle pent etre negligee 
et le panneau d'ame pent etre admis rectangulaire. 

Un exemple de verification des differents elements d' assemblage constituant un noeud traverse-poteau 
se trouve dans le TGC volume 10 (sect. 9.6, exemple 9.2). II s'agit ici de completer cet exemple de dimen- 
sionnement d'angle de cadre par la verification du panneau d'ame. 



traverse raidisseur diagonal 




Fig. 12.52 Angle de cadre. 
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Situation de risque 

La situation de risque n° 5 est determinante pour Tangle de cadre. 

Stabilite de i'ame 

L'epaisseur de Tame est egale a dm ou di selon que la traverse est assemblee contre le montant ou 
posee sur le montant (dans cat exemple dy^ = d( ). La condition de stabilite a satisfaire est donnee dans la 
norme SI A 161, tableau 3c: 



^ ^ 435.4 mm ^ ^ ^ ^ ^^^^^^^^ 

dt 9.4 mm 1^ fy 

Choix de la methode elastique-elastique pour le dimensionnement des ames. 

Efforts interieurs 

• Moment a Tangle de cadre 

M- c = 1.3 ■ (-9.0 kNm) + 1.3 ■ (-39.2 kNm) + 1.5 ■ (-87.4 kNm) + 0.8 • (-33.0 kNm) 
' = - 220.2 kNm 

• Efforts dans la traverse 

Nd^t,5 = 1.3 • (-2.1 kN) + 1.3 • (-9.1 kN) + 1.5 ■ (-20.3 kN) + 0.8 ■ 7.2 kN 
= -39.3kN 

Vd,t,5 = 1-3 • 5.7 kN+ 1.3 . 24,8 kN + L5 • 55.2 kN + 0.8 • (-14.8 kN) = 110.6 kN 

• Efforts dans le montant 

Nd,m,5 = 1-3 • (-6.0 kN) + 1.3 . (-25.9 kN) + 1.5 • (-57.8 kN) + 0.8 • 15.8 kN 
- - 115.5 kN 

^d,m,5 = 1.3 • (- LI kN)+ 1.3 • (-4.9 kN) + 1.5 • (-10.9 kN) + 0.8 • 4.7 kN = -20.4 kN 
Remarquons que Nd, r, 5 ^ ^d, m, 5 ^d, m, 5 ^ ^d, t, 5 1^ traverse est inclinee (^ = 9.5°) 

• Efforts soUicitant le panneau d' angle 

Nous ramenons les efforts s'exergant aux axes theoriques du noeud sur le bord de T element d' angle 
avec Thypothese d'un panneau rectangulaire (fig. 1 L52(b)). 

- Reaction de la panne: ^ 

Qd = (1.3 . 3.41 kN/m+ 1.5 -7.7 kN/m - 0.8 . 2.7 kN/m • cos 9.5^) ■ —-^ = 13.0 kN 

~ - 0 290 m 

Md, t = Md^t-Vd,t~ = 220.2 kNm - 97.8 kN • = 206.0 kNm 

Nd, t = Nd,t = -39.3 kN 

Vd,i = Vd,t-Qd P = 11^-^ kN - 13.0 kN ■ cos 9.5° = 97.8 kN 

Md,m = Md,m-yd,mhl = 220.2 kNm -20.4 kN ■ ^'^^^ ^ = 215.6 kNm 
_ ' 2 ^ 

Nd,m = Nd,m = -115.5 kN 

Vd, m= Vd,m = 20.4 kN 

- Forces de cisaillement agissant entre le panneau et le fer plat correspondant: 

Md,t Nd,t 206.0 kNm 39.3 kN o , nt 

= -H 1- = f\AiKA o = 452.8 kN 

Of 2 0.4354 m 2 

^d Md,m Nd,m r/ 
= - -5- + —rr- + - Vd, t 

2 bm 2 

13.0 kN 215.6 kNm 15.6 kN ^-7 o , -7-.^ ^ , xt 

= ^1 + ^rrcTTT + z 97.8 kNm = 734.6 kNm 

2 0.276 m 2 
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VCD = 



V 



AD 



2 bt 

Qd Md, m Nd, m 

2 2 

m 



393 kN ^ 206.0 kNm _ 4 ^ 

2 0.4354 m 



13.0 kN 215.6 kNm 115.5 kN n i xt 

+ = 729.9 kN 



0.276 m 



Remarquons que ^ ^CD ^CB ^ ^AD car les forces de cisaillement ont ete calculees en 
faisant I'hypothese d'un panneau rectangulaire, alors que les efforts aux axes theoriques du noeud 
Tont ete pour la traverse inclinee. La faible difference (4% et 0.6% respectivement) est toutefois 
acceptable. 

Securite structurale 

• Resistance au cisaillement du panneau d'angle 

Vr^ CD = ^Rm = T^y bm et Vr^ cB = ^Rt = bt 



VRm = ^b 



d = 

m w 



^Rt = bt d^ = 

A- 3 



235 N/mm^ 

73 

235 N/mm^ 



276 mm • 9.4 mm = 352.0 • 10^ N = 352.0 kN 



435.4 mm • 9.4 mm - 555.3 ■ 10^ N - 555.3 kN 



A 



Verifications 

^Rm 352 0 kN 
VcD = 472.4 kN < = ^ = 320.0 kN 



yR 



1.1 



V 



VcB = 734.6 kN<— = = 504.8 kN 



YR 



1.1 



L'epaisseur du panneau d'ame est insuffisante, il faut done le renforcer. Le choix se porte sur un renfor- 
cement par un raidisseur diagonal (fig. 12.52(c)). 

Dimensionnement du renforcement 



Section necessaire du raidisseur diagonal 



VcDJR-yRm (472.4. 10^ N- 1.1 -352- 10^ N) .^^^ 2 
= — — - 1332 mm^ 

r V \ ^ r A-^S A mm \ 



fy COS 



arctg 



mj 



oo^ TvT/ 2 ( . 435.4 mm ^ 

235 N/mm^ ■ cos arct^ 

V * 276 mm ) 



Ar> 



yCB YR-VRt (734.6 • 10^ N- 1.1 -555.3 ■ 10.3 N) 2 
= -^^ = 1273 mm^ 

r . \ ^ r A^S 4 mm \ 



fy sin 



ht 



Ar - 2Cy ty - 2\ 



arctg 

/2c - d 



XT/ 9 ' f 435.4 mm ^ 

235 N/ mm^ ■ sm arctg——: 

V 276 mm J 



t. 



tr > 



1332 mm^ 



(190 mm - 9.4 mm) 



= 7.4 mm 



Choix : tf = 8 mm 

Cf = 90 mm (fer plat du commerce) 

Condition de stabilite du raidisseur (norme SIA 161, tableau 3 b) 



90 mm 
8 mm 



= 11.25 < 13 



(methode EP) 



OK 
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12.7.4 Verification d'un pied de poteau articule 
Donnees 

Soit les montants des cadres (composant la halle) definis dans I'exemple du paragraphe 11.6.1 
(fig. 1 1.35). Les montants sont constitues de profiles HEA 300 (verification dans I'exemple du paragraphe 
12.7.2). II s'agit de verifier le pied de poteau (sans liste de centrage) des montants defini a la figure 12.53, 
avec une epaisseur de la plaque de base de r = 15 mm. 

Les differentes situations de risque mentionnees dans cet exemple sont explicitees a la section 1 1 .6. 



montant 
HEA 300 
(acier S235) 



^ = 330 



fondauon 1000 x 1000 x 300 
(beton : B 35/25) 




surface portante A^y 



133.75 



62.5 



133.75 



Fig. 12.53 Pied de poteau articule sans liste de centrage. 



Efforts interieurs 

• Effort normal 

- Situation de risque n° 2 determinante: 

Nd2 = ' ("^-^ kN)+ 1.3 • (-25.9 kN)+ 1.5 • (- 57.8 kN) = - 128.2 kN 

- Situation de risque n° 4 determinante (soulevement sous I'effet du vent): 

• Effort tranchant 

- Situation de risque n° 2 determinante: 

Vd^2 = 1-3 • LI kN + 1.3 • 4.9 kN + 1.5 • 10.9 kN = 24.2 kN 

- Situation de risque n° 4 determinante : 

4 = 0.8 • LI kN+ L3 -4.9 kN + 1.5 • (- 31.1 kN) = - 39.4 kN 

Securite structurale 

• Surface portante 

A = ab = 320 mm • 330 mm = 105.6 • 10^ mm^ 
Admettons ai = 2a, b\ = 2b 

A\ = ai bi = 2a 2b = 640 mm ■ 660 mm = 422.4 ■ 10^ mm^ 

Facteur de concentration 
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Le diagramme de la figure 12.45, pour kc = 2.0 pour Tacier S235 et pour un beton B35/25, donne le 
debord d: 



d 

- ^ 1.8 => J = 1.8 • 15 mm - 27 mm 



t 

Les dimensions de la plaque de base etant fixes, la valeur du debord exterieur reste a 15 mm. Par conse- 
quent, la surface portante est calculee avec: 

Aef = 2 ■ (15 mm + 14 mm + 27 mm) • 330 mm -h (8.5 mm -h 2 • 27 mm) • 

[320 mm - 2 • (15 mm -h 14 mm -h 27 mm)] = 50.0 • 10^ mm^ 



Resistance du beton 
- Efforts interieurs 



Nd,2 128.2 - 10^ N o^AKT/ 2 

^moy.d = -r^ = ^ = 2.56 N/mm^ 

^ ^ef 50.0 • 10^ mm^ 



- Resistance locale a la compression: 



rrr 14224 ■ 10^ mm^ 

fcsup - 0.65 J-f = 0.65-25 N/mm2 ■ : = 32.5N/mm2 

' ^ 'M' A \ 105.6 ■ 10^ mm2 

< l.SfcwJ ^ 1.8 -25N/mm2 = 45N/mm2 

avec j = 28 jours, /cw, 28 = fcw.min = 25N/mm2 

- Verification: 

o Jc,sup 32.5 N/mm"^ o r^^^ 

Omoy d = 2.56N/mm2 < ^_JL = = 27.1 N/mm^ OK 

jRc 1-2 

• Resistance de la plaque d'acier 

Calculs faits pour une largeur unitaire de 1 mm. 

- Efforts interieurs: 

d (15 mm) 

- ^moy.d de = O moy ,d d - = 2.56 N/mm^ • = 288 Nmm/mm 

2 2 

- Resistance en section: ^ 

^ (15 mm) 

Mel = fy W ^ 235N/mm2 • ' ^— = 8810 Nmm/mm 

6 

- Verification: 

M, = 288 Nmm/mm < ^ = 8810 Nmm/mm ^ g^^^ Nmm/mm OK 

Tr 1.1 

12.7.5 Verification d'un pied de poteau articule avec liste de centrage 
Donnees 

Exemple de pied de poteau similaire a celui du paragraphe 12.7.4, mais avec une liste de centrage 
(fig. 12.54) sur une plaque scellee d'une epaisseur de r = 25 mm. 

Efforts interieurs 

Identiques a ceux de I'exemple du paragraphe 12.7.4. 

Securite structurale 

• Surface portante A^f 

Avec un facteur de concentration kc = 2.0 et en utilisant le diagramme de la figure 12.45 pour I'acier 
S235 et pour un beton B35/25, on a: 
d 

- = 1.8 => J = 1.8 • 25 mm = 45 mm 
t 
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300 



montant 
HEA 300 
(acier S235) 



raidisseur 



T 




plaque de base 
300 • 25 - 280 



beton B 35/25 



125 



30 

-t-t 
280 



125 



fondation 

1000 X 1000 mm 



Dimensions 



-4 


U 
* ( 


\ 1 









e = 



ef 



d C 
2 



9 



^25 



cr 



moy, d 



45 

# > 



3^45^ 

f I i 



300 



Pression sur le beton et surface portante 



Fig. 12,54 Pied de poteau articule avec liste de centrage. 



Aef = (30 mm + 2 • 45 mm) • 300 mm = 36.0 -10^ mm^ 



Resistance du beton 
- Efforts interieurs: 



^moy, d 



NdJ 128.2- 10^ N 2 
= — — - = 3.6 N/mm^ 



^ef 36.0 ■ 10^ mm^ 

- Resistance locale a la compression : 
fc.sup = 32.5N/mm2 (§ 12.7.4) 

- Verification; 



<^moy,d - 3.55 N/mm^ < 



fc. 



sup 



YRc 



32.5N/mm2 
\2 ' 



= 27.1 N/mm2 



OK 



Resistance de la plaque d' acier 

Calculs faits pour une largeur unitaire de 1 mm. 

- Efforts interieurs : ^ 

= <^moy,d d € = Omoy^d d — = 3.6 N/mm^ • mm) _ ^ ^ -^q3 Nmm/mm 

- Resistance en section: ^ 

^ (25 mm) 

Mel = fy W = 235 N/mm^ • ^ 



= 24.5 10^ Nmm/mm 



- Verification : 

Md = 3.6 • 10^ Nmm/mm < 



Mel 24.5 • 10^ Nmm/mm 



7Ra 



1.1 



= 22.3 ■ 10 3 Nmm/mm 



OK 
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12.7.6 Verification d'un pied de poteau encastre 
Donnees 

Soit le pied de poteau encastre de la figure 12.55. II s'agit de verifier sa securite structurale sous les 
efforts de dimensionnement suivants: 

Moment de flexion : = 154 kNm 

Effort normal : A^^ = 226 kN 

Effort tranchant : = 35.9 kN56 



i40 



ar = ll5 



40 



hf,^ ^ 290 



40,40 




Md 



montant 
HEA 300 
(acier S235) 

Vd 




TV 



beton B 



35/25 



35 



800 



, Q^ = 185 l ac = 138 



ef, c 




-r 



4 



55 



120 



120 



55 



G = 450 



800 



60 ^60 

14 



br = 235 



^ = 350 820 



^^- = 235 



Fig. 12.55 Pied de poteau encastre. 
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Efforts interieurs 

Les conditions d'equilibre permettent de calculer la valeur des efforts interieurs. 
^d-Td at-Cd ac = 0 

^ 290 mm - 14 mm ^ 
154 • 10^ kNmm - 226 kN • 

Td = — ' . = - .^zt:;: ^ t:^ ^ = 380 kN 



+ a 



( 290 mm - 14 mm ^ 290 mm ^ 



V 2 J 

Cd =Nd + Td = 226 kN + 380 kN = 606 kN 



+ 



V 



+ 40 mm 

2 J 



Securite structurale 

• Surface portante 

A = ab = 450 mm ' 350 mm = 157.5 • lO^mm^ 
ai = a + 2 = 450 mm + 2 • 175 mm = 800 mm 
Z?i = + 2 Z?^ = 350 mm + 2 • 235 mm = 820 mm 
Ai = aibi = 800 mm • 820 mm = 656.0 • 10^ mm2 
Facteur de concentration 



,Ai ,656.0 • 10^ mm2 

= , hr = J- ^ ^ = 2.04 

V A \ 157.5 ■ 10^ mm2 
Pour kc - 2.04, pour I'acier S235 et pour un beton B35/25, le diagramme de la figure 12.45 donne, avec 
t = 35 mm: 

- = 1.71 ^ d = 1.71 • 35 mm = 59.85 mm => = 60 mm 
t 

Aef^c = (14 mm + 2 • 60 mm)- 350 mm = 46.9 • 10^ mm^ 
Resistance du beton 



- Efforts interieurs: 

Q 606-103N 2 

<ymoy,d = ^ ^ ^ = 12.9 N/mm^ 

Aef^c 46.9 103mm2 

- Resistance locale a la compression: 

fc.sup = 0.65 fc^^^in - 0.65 ■ 25 N/mm2 . [ 656.0 • 10 3 mm 2 ^ 

^ \ A \l 157.5 ■ 103 mm2 

^ l-8/cw,mm = 1-8 ■ 25 N/mm2 = 45 N/mm2 

- Verification: 

o fc.sup 33.2N/mm2 

(ymoyd = 12.9N/mm2 < ' ^ = = 27.6N/mm2 OK 

7R 1-2 
Resistance de la plaque de base (zone comprimee) 

Calculs faits pour une largeur unitaire de 1 mm. 

- Efforts interieurs : 

d 9 ( 60 mm ) 

^d - <^moy,d d e = (Jmoy^d d - ~ 12.9 N/mm^ • =— — = 23.3 • 10-^ Nmm/mm 

- Resistance : 

- {35mm)^ ^ 

Mel = / V = 235 N/mm2 • ^ ^— = 48.0 • 103 Nmm/mm 

6 

- Verification: 

o XT , ^^el 48.0 ■ 10 3 Nmm/mm . xt , 

Md = 23.3 • 103 Nmm/mm < = = 43.6 • 103 Nmm/mm OK 

7R 1-1 
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Resistance de la plaque de base (zone des tiges) 

- Efforts interieurs : 

^plaque = ^ = 380 • 10^ N ■ 40 mm = 15.2 • 10^ Nmm 

- Resistance: 

Zone d'influence de chaque tige d'ancrage 

0 = 2 ■ (1.5 • 40 mm) = 120 mm 
Cette valeur correspond a I'entraxe des tiges: 

=3/^0 - 3 • 120 mm = 360 mm > b = 350 mm ^ = 350 mm 

^ (35mm)^ . 

Mel ^ fy le W = 235 N/mm^ • 350 mm ■ ^ — = 16.8 • 10^ Nmm 

6 

- Verification: 

XT ^ ^el 16.8 • 10^ Nmm xr 
M plaque = 15-2 • 10 ^ Nmm < — ^ = — - = 15.3 ■ 10 ^ Nmm 



OK 



7R 



1.1 



Resistance des tiges d'ancrage 

- Resistance (tiges M20 en acier 10.9, non precontraintes) : 

Tj^ = 0.6 • fuB • = 0.6 • lOOON/mm^ - 245 mm ^ = 147.0 ■ 10^ N = 147.0 kN 
= 0.4 • fuB ■ = 0.4 • 1000 N/mm^ • 245 mm^ = 98.0 • 10^ N = 98.0 kN 

- Verification: 

On verifie les tiges d'ancrage avec une formule d'interaction traction-cisaillement (pour 1 tige), 



Tr/jr 



\2 f 



+ 



Vj/3 



\2 



V 



^rIir) 



380 kN/3 \2 ( 35.9 kN/3 ^ 

98.0 kN/l.lJ 



147.0 kN/l.y 



+ 



= 0.917 < 1.0 



OK 
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13 Ossatures de batiments a etages 




Hall d'entree du Centre Suisse de paraplegiques, Nottwil (LU) 

Ce hall d'entree de 60 m de longueur et d'une largeur variant de 20 m a 13.5 m est recouvert d'une 
toiture de verre de 750 permettant au soleil de penetrer dans les batiments. Les poutres courbes 
sous-tendues supportent des consoles specialement congues pour donner T impression que la toiture 
de verre flotte au-dessus de la structure metallique apparente. 
Maitre de I'ouvrage : Schweizer Paraplegiker-Stiftung, Nottwil 
Architecte : Wilfrid + Katharina Steib, Basel 

Ingenieur : Cyril J. Burger AG, Basel ; Desserich + Partner, Luzern ; M. Steiger, Luzem 

Annee de mise en service : 1990 

Photo Schweizer Paraplegiker-Stiftung Basel 
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13.1 Introduction 

Nous avons presente au chapitre 4 differents systemes porteurs et de stabilisation des batiments qu'il 
est possible de concevoir avec les produits en acier existant sur le marche. Contrastant avec les systemes 
porteurs de halles, qui sont des cadres plans paralleles, de nombreuses ossatures de batiment sont oiga- 
nisees spatialement et comportent en particulier des elements structuraux orientes selon trois directions: 
des poteaux selon la verticale et deux reseaux de poutres horizontales, disposes le plus souvent orthogo- 
nalement (fig. 13.1). Les poutres ont pour fonction essentielle de supporter le poids des dalles et les 
charges utiles tandis que les poteaux, qui supportent les poutres, doivent reporter ces charges de gravite 
vers les fondations. 

On ne considere habituellement comme faisant partie de I'ossature spatiale que les elements assurant 
un role porteur direct. C'est ainsi qu'on distingue les poutres primaires (ou sommiers), qui transmettent 
leurs reactions aux poteaux, et les poutres secondaires (ou solives), qui reportent vers les poutres pri- 
maires le poids des dalles et les charges utiles. Les poutres secondaires ne sont alors pas considerees 
comme des composants structuraux de I'ossature; leur action est simplement representee par des forces 
appliquees aux poutres primaires. 




Fig. 13.1 Ossature de batiment avec elements structuraux orientes selon trois directions. 

Pour le dimensionnement, I'ossature spatiale est souvent modelisee par deux systemes orthogonaux 
d'ossatures planes, appelees aussi cadres plans. Le calcul statique est effectue pour chacun de ces syste- 
mes de cadres et les efforts interieurs obtenus sont affectes aux elements structuraux auxquels ils se rappor- 
tent. La verification de ces elements est effectuee pour Taction conjointe de ces efforts interieurs. Cette 
maniere de faire n'a d' autre but que de simplifier le calcul statique, que celui-ci soit conduit manuellement 
ou a I'aide de I'ordinateur. Rien n'empeche evidemment de faire I'analyse de I'ossature spatiale en tant 
que telle; cela n'est guere praticable a la main mais Test bien davantage a I'aide de logiciels appropries. 
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Compte tenu de la grande similitude existant entre les cadres plans de halles et les cadres plans d'ossatures 
de batiment, la matiere generale presentee au chapitre 1 1, a tout le moins quant au calcul des cadres, reste 
valable. 

Le present chapitre est consacre au calcul statique des cadres de batiments et de leurs elements struc- 
turaux. Apres le comportement structural d'un cadre (sect. 13.2), nous presentons deux fagons de mode- 
liser la structure pour effectuer le calcul des cadres (sect. 13.3) ainsi que la determination des longueurs 
de flambage (sect. 13.4). Sur ces bases, nous abordons le dimensionnement des differents types de 
poteaux metalliques et mixtes acier-beton (sect. 13.5 et 13.6). Finalement, nous introduisons le calcul 
des cadres a noeuds semi-rigides (sect. 13.7) aussi bien metalliques que mixtes. 

13.2 Comportement structural d'un cadre 

Les differents systemes porteurs des batiments sont principalement les ossatures articulees (fig. 4.2 
et 4.3), d'une part, et les ossatures a noeuds rigides (fig. 4.8 et 4.9), d' autre part. Pour resister aux efforts 
horizontaux, ces ossatures sont stabilisees par des noyaux centraux en beton arme, par des contrevente- 
ments ou par des murs de refend. Dans les ossatures a noeuds rigides, les elements sont assembles de 
maniere a developper un certain effet de cadre. Tout ou partie de leur stabilite globale est done assuree 
sans avoir recours a des contreventements. Toutefois, de telles ossatures sont malgre tout souvent con- 
treventees pour reduire encore davantage les deplacements horizontaux en service, en particulier sous 
r effet du vent. 

13.2.1 Classification des cadres 

Pour r analyse d'un cadre de batiment, nous devons, tout comme pour un cadre de halle, le caracte- 
riser. Ainsi, les cadres sont classes en: 

• cadre contrevente (tenu lateralement) ou non contrevente (non tenu lateralement), 

• cadre rigide ou souple, 

Les criteres servant a cette classification, de meme que I'incidence de cette classification sur le mode 
de reprise des efforts horizontaux et sur le choix d'une methode de calcul, ont ete developpes au para- 
graphe 11.2.5 et a la section 11.3. 

13.2.2 Imperfections 

Les imperfections globales de I'ossature (faux aplomb) et des elements comprimes (defaut de recti- 
tude, contraintes residuelles, etc.) jouent egalement un role important. Elles sont normalement represen- 
tees par une rotation initiale (pQ et une fleche initiale wq. La norme SIA 161 et I'Eurocode 3 fournissent 
les valeurs des imperfections equivalentes a considerer (voir aussi § 11.2.3). 

Selon VEurocode 3, elles ne doivent etre prises en compte que lors de V analyse d'un cadre souple et 
ne s'appliquent qu'aux seuls poteaux particulierement flexible s qui transmettent des moments. Ces 
poteaux sont ceux pour lesquels la valeur de dimensionnement de V effort de compression excede 25% 
de la charge ultime de flambage du poteau, calculee sur la base d'une longueur de flambage egale a la 
longueur d'epure (hauteur d'etage). 
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Une ossature de batiment stabilisee par un noyau central ou des parois en beton arme peut normale- 
ment etre consideree comme contreventee et rigide. Ceci implique de concevoir et de dimensionner le 
systeme de stabilisation (chap. 14) pour qu'il transmette les forces horizontales agissant sur le batiment, 
que ce soient les forces transmises directement ou indirectement au travers de 1' ossature contreventee, 
ou les forces equivalentes aux imperfections locales des elements comprimes (fleche initiale wq) et aux 
imperfections globales (rotation initiale (po) du systeme de stabilisation. II semble toutefois raisonnable 
d'admettre que les effets des imperfections globales puissent etre negliges dans les situations de risque 
ou les forces horizontales sont preponderantes, telles que les efforts dus au vent par exemple. 

13.3 Calcul statique des cadres 

Nous avons vu (sect. 1 1.5) que dans bon nombre de cas un calcul au premier ordre suffit. Dans les 
cas oia il faut evaluer les efforts interieurs au second ordre, on utilise un calcul direct ou une procedure 
approchee. Cette demiere consiste a determiner les moments de flexion au premier ordre puis a majorer 
la contribution des moments de deformation laterale a I'aide d'un coefficient d' amplification. 

13.3.1 Systeme global 

Le calcul statique d'un cadre de batiment s'effectue de maniere similaire a celui d'un cadre de halles. 
Le cadre est considere comme un systeme statique global dont la securite structurale doit etre verifiee 
pour un certain nombre de situations de risque. Le fait qu'un cadre de batiment comporte normalement 
plusieurs travees et plusieurs etages implique souvent la necessite de devoir considerer differents cas de 
disposition de charges utiles possibles pour une meme situation de risque. 

Le calcul ne peut porter que sur une structure prealablement definie, c'est-a-dire dont les elements 
structuraux ont fait I'objet d'un predimensionnement base sur des regies empiriques (annexe A 6.1), des 
methodes simplifiees, voire I'experience professionnelle en la matiere. 

13.3.2 Juxtaposition d'elements structuraux 

La verification de la securite d'un cadre s'effectue souvent en le considerant comme la juxtaposition 
d'elements structuraux, Dans les ossatures de batiment, les poutres sont soumises principalement a la 
flexion (normalement, les efforts normaux restent toujours faibles) tandis que les poteaux sont sollicites 
en compression dominante, voire en flexion composee. Les poutres flechies ont ete etudiees au chapitre 
consacre aux sommiers et solives (chap. 10). 

Pour les parties comprimees des cadres contreventes ou non contreventes rigides, on substitue a 
r etude de la stabilite de la structure entiere celle des montants consideres comme des barres bi-articulees 
dont les noeuds sont fixes (non depla9ables), soumise a ses extremites a un effort normal constant TV et aux 
efforts interieurs de continuite (moment de flexion M et effort tranchant V) calcules aux noeuds reels de la 
structure. La longueur de flambage hf^ de la barre depend des degres d'encastrement aux noeuds. En plus 
des efforts d'extremite, certains montants supportent egalement des forces transversales reparties ou 
ponctuelles dont il faut tenir compte lors des verifications (sect. 12.4 et TGC vol. 10, chap. 6)). 

Le calcul des cadres non contreventes souples peut etre conduit selon la meme approche que celui 
des cadres non contreventes rigides; toutefois I'instabilite de ces cadres se produira selon un mode a 
noeuds depla9ables . 
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13.4 Longueur de flambage 

Comme deja signale au paragraphe 11.4.5, revaluation des longueurs de flambage des poteaux 
appartenant a des cadres de batiment est menee selon une procedure basee ici encore sur le concept de 
sous-structure, mais adaptee au caractere multi-etage de tels cadres. Au besoin, le calcul de la structure 
entiere, base sur la charge critique elastique, par la methode des deplacements par exemple, permet de 
trouver une longueur de flambage pour chaque poteau et ce, avec une meilleure precision que par la 
methode approchee de la barre equivalente. 

13.4.1 Mode de flambage a noeuds fixes 

Dans un cadre dont les noeuds sont consideres comme fixes lateralement, la longueur de flambage 
des poteaux est toujours inferieure a la hauteur d'etage h (fig. 13.2). Si un poteau est assemble rigide- 
ment aux poutres adjacentes (ou a la fondation) et que ces poutres ont une rigidite tres grande vis-a-vis 
de celle du poteau, la longueur de flambage est egale a la demi-longueur du poteau. Si le poteau est theo- 
riquement bi-articule, la longueur de flambage est egale a h. En realite, les assemblages avec les poutres 
ne constituent que des encastrements partiels; ainsi, la longueur de flambage hf[ des poteaux se situe 
entre 0.5 hci 1.0 h. 




Fig. 13.2 Deformees et longueurs de flambage des poteaux de cadres a noeuds fixes et rigides. 

Outre les methodes dites «exactes» qui fiennent compte des rigidites flexionnelle et torsionnelle de 
toutes les barres adjacentes au poteau, des methodes approchees permettent de calculer les longueurs de 
flambage. Nous avons deja presente au paragraphe 1 1.4.5 une methode bien adaptee aux cadres de halle, 
mais qui Test moins pour les cadres de batiment a etages. Une autre methode approchee, fondee sur le 
concept de sous-structure (et reposant de ce fait sur un certain nombre d'hypotheses simplificatrices) et 
appelee communement methode de Wood, a ete adoptee par I'Eurocode 3. Elle se presente sous la forme 
d'un abaque dans lequel on entre avec les valeurs des rigidites relatives aux extremites d'un poteau et 
d'ou Ton tire un coefficient de longueur de flambage p = hf^/ h. 

Considerons le sous-ensemble relatif au poteau m du cadre tenu lateralement de la figure 13.3. En 
premiere approximation, la presence des poteaux prolongeant eventuellement le poteau etudie vers le 
haut et vers le bas n'est pas prise en consideration. Les valeurs des coefficients de rigidite relative rj^^p 



OSSATURES DE BATIMENTS A ETAGES 



577 



h 



m, sup 




h 



m, inf 



poutre inf6rieure 



sup 



h, d 





sup 



hK= phnt 



^t, d, inf 




^t, g, inf 



Systeme statique du cadre 



Sous-ensemble relatif au poteau m 



Fig. 13.3 Sous ensemble d'ossature: mode de flambage a noeuds fixes. 




h 



m 



et rjififSLMX extremites superieure et inferieure du poteau sont calcules a I'aide de formules analogues a 
celles des facteurs de distribution de la methode de Cross : 



K 



m 



sup 



(13.1) 



K 



m 



(13.2) 



avec, en se referant a la figure 13.3 : 



jf^ yyj — E J yyi I h 



rigidite du poteau considere, de moment d'inertie ly^ et de longueur hj^i 
Ki - E Ii I li : rigidite d'une poutre de moment d'inertie If et de longueur If (§ 13.4.3) 

^ ^t, sup ~ ^t, g, sup + ^t, d, sup 

^ Kt^ inf = inf + inf 



Indices: 

m 

t 

sup 
inf 
d 

g 



poteau (montant) 
poutre (traverse) 
tete du poteau 
base du poteau 
a droite du poteau 
a gauche du poteau 
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Nous avons admis, pour le modele ci-dessus (equations 13.1 et 13.2), que le poteau n'est pas continu et 
que r effort normal de compression s' applique a ses extremites. Ce modele pent etre generalise au cas du 
poteau continu; pour simplifier, on postule alors que les valeurs du rapport / A^^;^ des trongons successifs 
du poteau sont identiques. Dans le cas ou ce rapport varie, la valeur de la longueur de flambage obtenue a 
partir de la methode ci-dessous est celle qui correspond au trongon de poteau continu ayant le plus grand 
rapport / yV^r- Les expressions des coefficients de rigidite relative sont alors modifiees comme suit: 

"^sup = -j—^ 7^-^ (13.3) 

Km Kmjnf 

La longueur de flambage est tiree de I'abaque de la figure 13.4(a) a I'aide du coefficient (5: 

hK = P h (13.5) 



1.0 



0.8 



0.6 



0.4 



0.2 



coefficient de rigidite rj^^^p 
(articule) 



0 




(rigide) coefficient de rigidite rji^f 



1.0 
(articule) 



coefficient de rigidite Tj^^p 
(articule) 




(a) Mode a noeuds fixes 



0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 

(rigide) r.^. . , , . -j'^- ^ (articule) 

^ coefficient de ngidite r]/^y- 

(b) Mode a noeuds depla9ables 



Fig. 13.4 Coefficient de longueur de flambage p des poteaux d'un sous-ensemble. 



Au lieu d'etre determinee a I'aide de I'abaque de la figure 13.4(a), la longueur de flambage pent etre 
calculee avec une bonne precision, en fonction des coefficients de rigidite relative aux extremites, a 
I'aide de I'expression empirique suivante donnee dans I'Eurocode 3: 
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1 + 0.145 [riinf + 7] sup ) - 0.265 r?/^/ risup 



(13.6) 



2 - 0.364 [riinf + ri^up ) - 0.247 rUnf ri^up 



13.4.2 Mode de flambage a noeuds deplagables 

Pour un cadre dont les noeuds poutre-poteau peuvent se deplacer lateralement, la longueur de flann- 
bage hj( est toujours superieure a la hauteur d'etage h du poteau. Elle peut meme tendre vers Tinfini si 
les poutres sont tres souples par rapport aux poteaux. 

La methode de Wood introduite au paragraphe precedent peut etre adaptee au mode d'instabilite a 
noeuds deplagables. Toutefois, compte tenu des hypotheses simplificatrices adoptees, elle ne peut etre 
utilisee que si le cadre est regulier, c'est-a-dire que la hauteur, le moment d'inertie et le rapport / Ncr 
des poteaux ne different pas trop d'un poteau a T autre. 

La longueur de flambage d'un poteau continu est obtenue a partir d'un abaque (fig. 13.4(b)) dans 
lequel on entre avec les coefficients de rigidite relative aux extremites du poteau, coefficients dont les 
expressions sont identiques aux expressions (13.1) a (13.6). Au lieu d'etre determinee a I'aide de I'aba- 
que de la figure 13.4(b), la longueur de flambage peut etre calculee avec une bonne precision, en fonc- 
tion des coefficients de rigidite relative aux extremites, a I'aide de I'expression empirique suivante 
(Eurocode 3): 



13.4.3 Rigidite des poutres et des pieds de poteau 

La rigidite des poutres - non soumises a un effort normal significatif - peut etre determinee a I'aide 
du tableau 13.5, colonne 3. Les expressions donnees dans ce tableau sont fonction de la condition 
d'encastrement de la poutre a son extremite B opposee a celle du poteau. Elles sont valables pour autant 
que la poutre reste dans le domaine elastique. Si la valeur de dimensionnement du moment de flexion 
Md dans une poutre depasse en un point le moment limite elastique M^/, la poutre doit etre consideree 
comme articulee a cet endroit, ce qui modifie alors son systeme statique. 

Dans le cas ou la poutre est soumise a un effort normal significatif, sa rigidite flexionnelle en est 
reduite. Cette reduction peut etre appliquee en utilisant I'approche simplifiee suivante: 

• en cas d' effort normal de traction, negliger totalement le gain de rigidite, 

• en cas d' effort normal de compression, prendre en compte la perte de rigidite en multipliant la 
rigidite par le facteur donne au tableau 13.5, colonne 4. 

Lorsqu'une poutre est assemblee de maniere semi-rigide a ses extremites (sect. 13.7), sa rigidite doit 
etre reduite en consequence. La semi-rigidite des assemblages est repercutee sous forme d'un facteur de 
reduction de la rigidite qu'aurait la poutre si elle etait dotee d' assemblages rigides. 

En ce qui concerne la rigidite des pieds de poteau, il est generalement admis en pratique de conside- 
rer qu'un pied articule sur la fondation soit caracterise par une valeur rUnf egale a 0.05. A I'inverse, il 
est recommande de ne jamais compter sur une valeur rjinf superieure a 0.95 pour un pied de poteau pre- 




(13.7) 



sume encastre. 
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Tableau 13.5 Rigidites des poutres. 



Schema statique 


Condition a 
I'extremite B 
de la poutre 


Rigidite des poutres 
(yv^ faible) 


Facteur de reduction 
de la rigidite 
en presence de A^^ 


/ 


poteau 

/ ^^^^ 


/ 


Cas general 

Ob ^ Oa 
mais 0^ ^ 0 


fl.0.0.5*«V' 

^ Oa J h 




/ 


/ 

/ ^ — ^\ 

/ 


/ 

/ 


Double courbure 
Ob = Oa 


1.5^' 

h 


1.0 - 0.2 — ^ 
Ncr 


\ 

\ 


^^^^^^^^^^^^ ^^^^^^^^^^^ 

\ / 
\ / 


/ 

/ 


Simple courbure 
Ob = 'Oa 


0.5 ^' 

It 


Nd 

1.0 1.0 " 
Ncr 




1 ~ / 

/ 


/ 

/ 


Encastre 
= 0 


1.0^' 

// 


1.0 0.4 ^'^ 

Ncr 




/ 

/ 


Articule 
Mb = 0 


0.75 ' 

It 


1.0 1.0 ^'^ 

Ncr 



13.5 Poteaux metalliques 

Les principes de dimensionnement des elements comprimes ont ete largement exposes dans le TGC 
volume 10, chapitre 6. Lors du calcul statique de I'ossature metallique des batiments, il a ete fait appel 
a la notion de longueur deflambage, ce qui permet de considerer les poteaux continus comme des barres 
biarticulees sollicitees par des forces exterieures representant I'effet des actions et des imperfections 
ainsi que le type de cadre (contrevente ou non contrevente, rigide ou souple). 

Cette section passe en revue le dimensionnement de differents types de poteaux metalliques. Les 
poteaux mixtes sont traites a la section 13.6. 

13.5.1 Profils en double te 

Ce type de profil est traite tres en detail a la section 6.3 du TGC volume 10 (profiles lamines), avec 
des exemples numeriques a Tappui, ainsi qu'a la section 12.4 du present volume pour les montants 
d'ossature de halle. 

13.5.2 Profils creux 

Nous allons resumer ici le dimensionnement des poteaux de batiment constitues de profils creux 
de forme circulaire et rectangulaire (fig. 13.6), soumis a un effort normal ou a T interaction entre Teffort 
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b\ largeur exterieure du profil carre ou rectangulaire 

D \ diametre exterieur du profil circulaire 

h: hauteur exterieure du profil carre ou rectangulaire 

r\ rayon interieur des angles du profil carre ou rectangulaire 

t\ epaisseur de la paroi 

Fig. 13.6 Profils creux. 



normal et la flexion [13.1]. Pour ce type de section, seul le mode de flambage par flexion doit etre consi- 
dere, car la grande rigidite en torsion des profils creux empeche tout flambage par flexion et torsion. 



Profils a paroi normale 

Les profils creux a paroi normale sont ceux dans lesquels le voilement local n'intervient pas 
lorsqu'ils sont sollicites en compression, autrement dit les profils creux des classes 1, 2 et 3 selon la 
classification de TEurocode 3. Les limites d'elancement de paroi de la classe 3 sont les suivantes (fy en 
N/mm^) : 

• Profils Carres ou rectangulaires : 



Z? 3 / 23 5 

paroi comprimee (largeur Z?) : < 42 (13.8) 



h - 3t '235 

paroi flechie (hauteur /i) : < 124 ' — (13.9) 

' fy 

D 235 

• Profils circulaires: — < 90 (13.10) 

t fy 

Si ces limites sont depassees, les profils sont dits a paroi mince (de classe 4) et le voilement local des 
parois doit etre pris en compte dans le dimensionnement. 

La resistance ultime au flambage Nf( d'un poteau a section creuse est donnee par Tequation (12.33): 



Nk = ^ fy A 



(13.11) 
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K : coefficient de flambage 
fy : limite d'elasticite de I'acier du profil 
A : aire de la section du profil 

Le coefficient de flambage k est donne par les courbes de flambage de la figure 12.25, qui correspon- 
dent aux profils creux du tableau 13.7. 



Tableau 13.7 Courbes de flambage k utiliser pour les profils creux. 



Profil creux forme 


Acier 


Courbe 


Conditions 


a chaud 


S235 


a 






S275 


a 






S355 


a 




a chaud 


S460 






a froid 


S235 


b 






S275 


b 


Courbe b 




S355 


b 


en utilisant pour^ 




S460 


b 


la limite d'elasticite /y^ 


a froid 


S235 


c 


Courbe c 




S275 


c 


en utilisant pour/y 




S355 


c 


la limite d'elasticite /y^ 



fyl)'. limite d'elasticite de base de I'acier, avant formage a froid 

fya: limite d'elasticite moyenne de I'acier, apres formage a froid (fya <fu ou fya < 1 -^fyb) 



Profils a paroi mince 

Pour les sections de la classe 4 selon I'Eurocode 3, intervient le voilement local des parois. De plus, 
ce voilement local a une influence sur le flambage global du poteau, car les imperfections inherentes a 
toute fabrication entrainent un «couplage» des deux phenomenes d'instabilite. Une reduction de la resis- 
tance ultime de la barre par rapport a celle donnee par chacun des phenomenes pris isolement en est la 
consequence. Pratiquement, ce couplage de phenomenes n' intervient que pour les profils creux carres 
ou rectangulaires de la classe 4, les profils creux circulaires des productions habituelles ayant en general 
des parois satisfaisant la limite d'elancement (13.10). 

Le voilement local des parois et son interaction avec le flambage sont pris en compte en utilisant les 
proprietes geometriques dites «efficaces» des sections (indice ef). Ces proprietes sont calculees a partir 
des largeurs efficaces des elements plans comprimes, selon le paragraphe 12.3.2 du TGC volume 10. 
Soumise a un effort normal de compression, la section efficace d'un profil mince bisymetrique reste 
bisymetrique (tab. 13.8(a)), alors que soumise a un moment de flexion, la section efficace devient mono- 
symetrique. Le module de resistance W^f doit alors etre calcule en fonction de la position du nouvel axe 
neutre qui pent etre sensiblement differente de celle de I'axe neutre initial situe a mi-hauteur du profil 
(tab. 13.8(b) et(c)). 
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Tableau 13.8 Caracteristiques efficaces des profils a paroi mince. 



Effort 



Repartition des contraintes 



Section efficace 



Caracteristiques efficaces 



y 







N 

\ 


-<->- 


1 
1 

1 


<-> 









(a) 



\ z 




Aire 



Rayon de giration 



ef 



lef = 



M 



y 



y 



(b) 




Moment d'inertie 



Module de resist. 



/ 



ef,y 



2 + ^0 



M-. 



y- 



B- :- - m 



z 



(c) 



y 




Moment d'inertie 



Module de resist. 



/ 



ef,z 



ef,z 



b _ 

2^yo 



Avec les proprietes geometriques efficaces de la section, la verification de la resistance et de la stabi- 
lite des barres equivalentes de classe 4 peut etre effectuee comme pour les elements ne subissant pas de 
voilement local 



13.5.3 Sections pleines 

Les poteaux de batiment constitues de sections pleines en acier sont utilises en cas de grands efforts 
normaux de compression, eventuellement combines avec des efforts de flexion. Au-dela des dimensions 
obtenues par laminage (section circulaire de diametre 280 mm ou section carree de 150 mm de cote), les 
sections pleines sont fabriquees par forgeage. II est alors possible de fabriquer des pieces forgees de sec- 
tion speciale, telle qu'hexagone, octogone ou carre a aretes coupees. 

Les caracteristiques mecaniques de 1' acier constituant les sections pleines dependent fortement de 
leurs dimensions et du traitement thermomecanique subi lors de la fabrication. Le tableau 13.9 donne 
les valeurs indicatives usuelles des caracteristiques des aciers des sections pleines courantes (laminees, 
forgees ou oxycoupees), extraites des tables SZS C5. 
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Tableau 13.9 Caracteristiques mecaniques des aciers pour sections pleines. 









T? C 1 c t Q n r**^ Q 1q 
rvC5Jl5LallL,C d Id 




1? ^cilii^ri/^^ 
JVCoJlllCIICC 


v ciupci dLUl c 


d'acier 




fv 


traction fu 


rupture 5^ 




d'essai 




[mm] 


[JN/mm'^j 


[JN/mm J 


[%J 


[Joulej 






<40 


235 


>340 


>26 


>27 


+ 20 




41 ^63 


215 


>340 


>25 


>27 


+ 20 


S235JR 


64 a 100 


215 


>340 


> 24 


>27 


+ 20 




101 a 150 


195 


>340 


>. 22 


>27 


+ 20 




151 a 240 


195 


>340 


>22 


>27 


+ 20 




> 240 


185 


> 340 


> 22 


> 23 


+ 20 




<40 


355 


>490 


>22 


>27 


0 




41 a 63 


335 


>490 


>21 


> 27 


0 




64 a 80 


325 


>490 


>20 


>27 


0 


S355J0 


80 a 100 


315 


>490 


>20 


>27 


0 




101 a 150 


315 


>490 


> 20 


>27 


0 




151 a 240 


315 


>490 


>20 


>27 


0 




>240 


295 


>470 


> 18 


>23 


0 



Resistance en section 

La resistance ultime a un effort normal, en traction ou en compression, est donnee par la relation: 

Nr = Npi =fyA (13.12) 

Npi : effort normal plastique 

fy : limite d'elasticite de racier (tab. 13.9) 

A : aire de la section transversale 



La resistance a un moment de flexion selon un axe principal d'inertie depend de la forme de la sec- 
tion et du domaine, elastique ou plastique. Le tableau 13.10 donne un resume des valeurs intervenant 
dans le calcul de ces resistances. Les moments plastiques des sections pleines de grande dimension sont 
difficiles a atteindre (fibres interieures confinees). Les valeurs donnees ici sont essentiellement destinees 
au calcul de la resistance a 1' effort normal avec interaction de flexion. 

En cas d' interaction entre un effort normal et un moment de flexion selon un axe principal (on parle 
alors de flexion composee, fig. 13.1 1), I'etat limite elastique est donne par la superposition des contrain- 
tes dans le domaine elastique (A^: positif en traction, negatif en compression): 



M 

cr = — + — 
A W 



(13.13) 



A I'etat limite plastique, le diagramme des contraintes qui correspond a la plastification totale de la 
section (fig. 13.11) peut etre divise en deux parties. Tune reprenant Teffort normal et Tautre le moment 
de flexion. On a vu a la section 4.6 du TGC volume 10 qu'en cas de section rectangulaire pleine, Tinte- 
raction peut s'exprimer a I'aide du moment plastique reduit (a cause de AO de la fa^on suivante: 



Mpij^ = M pi 



f 



1 - 



A^ 



A^ 



pi 



\ 



J 



(13.14) 
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Tableau 13.10 Resistance a la flexion et caracteristiques geonrietriques des sections pleines, 



Etat linriite 



Resistance a la 
flexion 



Section 



Aire 



Module de 
resistance 



Monrient d'inertie 



Elastique 



V- 



Mel = fyW 




A = 



K d2 



W - 



32 



A = dh 



hd^ 



" 64 



dh^ 
12 



hd^ 

h = — 
12 



Plastique 



y- 




D 



A = 



K d2 



Z = 



d3 



Mpl = fy Z 



Zy = 



dh'^ 



d 

4 ^ 




h 



A = dh 



Zz = 



De fa9on similaire, le moment plastique reduit d'une section circulaire pleine [13.2] est donne par: 



1 



1 - sin^ 



kN 



IN 



pi 



J 



(13.15) 



DOMAINE ELASTIQUE ETAT LTMITE PLASTIQUE 




Fig. 13.11 Contraintes nornriales dans une section pleine soumise a la flexion composee. 
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Securite structurale 

La verification de la securite structurale d'un poteau de section pleine soumis a un ejfort normal cen- 
tre consiste a controler la relation suivante : 

Nd < ^ (13.16) 
YR 

Nd : valeur de dimensionnement de 1' effort de compression 
Nx ' resistance ultime au flambage 

A^^ = ^Npi (13.17) 

Npi : effort normal plastique (13.12) 

K : coefficient de flambage donne par la courbe c de la figure 12.25 

En cas de flexion composee, il est necessaire de verifier la resistance en section avec les efforts du 
premier ordre et la stabilite avec les formules d'interaction du second ordre (12.38). La verification de la 
resistance en section s'exprime done comme suit: 

domame elastique: Od = ^ ^ — (13.18) 

A W Y R 

etat limite plastique: < — (13.19) 

YR 

En ce qui conceme la verification de la stabilite, les valeurs particulieres aux sections pleines 
(tab. 13.10) a introduire dans I'equation (12.38) sont les suivantes: 

domaine elastique: Mr = Mel (13.20) 

etat limite plastique : Mr = Mpi (13.21) 

Pour tenir compte de la diminution de la rigidite de la section due a la plastification, le terme A^^^ de 
(12.38) sera multiplie par le coefficient i) [13.3] donne par la relation suivante: 

ri = \ — (13.22) 



Md^ max 
Mpl,N 



valeur de dimensionnement du moment de flexion maximal dans le poteau 
moment plastique reduit par I'effort normal (eq. (13.14) ou (13.15)) 
moment limite elastique reduit par I'effort normal defini par: 



^elj^ = Mel 



1 - — 



(13.23) 



OSSATURES DE BATIMENTS A ETAGES 



587 



13.6 Poteaux mixtes 

13.6.1 Profils enrobes de beton 

Selon la section 6.5 du TGC volume 10, on entend par poteaux mixtes des elements verticaux 
comprimes composes de deux materiaux au moins, en general I'acier et le beton (fig. 13.12). L' effort 
normal plastique Npij^ d'une section mixte soumise a un effort normal pent s'exprimer par la relation 
suivante : 

Nplb = fya Aa + fys + fc Ac (13.24) 

limite d'elasticite de I'acier du profile 
limite d'elasticite de I'acier des armatures 
valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 
aire de la section d'acier du profile 
aire de la section d' armature 
aire de la section de beton 



SECTIONS CARREES 



SECTIONS CIRCULAIRES 










Fig. 13.12 Exemples de profils enrobes de beton. 



Si Telement comprime est d'une certaine longueur, sa resistance est influencee par le flambage qui pent 
se produire a un niveau de charge inferieur a Npib. La resistance ultime au flambage est donnee par 
I'expression (12.33) dans laquelle intervient le coefficient k tire de la courbe de flambage applicable au 
profile metallique faisant partie de la section mixte. Ce coefficient de flambage k est fonction du coeffi- 
cient d'elancement A a: du poteau mixte: 



Xk = 



Nplb 



\l N 



(13.25) 



cr 



Ncr charge critique de flambage elastique definie par: 



TT 



Ncr = 



{EI) 



/2 



(13.26) 
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En cas de combinaison d'un effort normal et d'un moment de flexion, on fait appel a des courbes 
d'interaction M-N definissant la resistance d'une section mixte tenant compte de I'elancement de la 
barre equivalente et de la repartition des moments de flexion. La methode, tiree de I'Eurocode 4, est 
donnee au paragraphe 6.5.3 du TGC volume 10, avec un exemple numerique traitant le cas d'un profile 
en double te enrobe de beton. Le cas des profils creux remplis de beton, egalement tres utilises dans le 
batiment pour des raisons de rigidite de la structure et de protection contre I'incendie, est traite au para- 
graphe suivant. 



13.6.2 Profils creux remplis de beton 

Le calcul des poteaux mixtes composes d'un tube (profil creux) carre, rectangulaire ou circulaire 
rempli de beton (fig. 13.13) est similaire a celui des poteaux mixtes en general decrit au chapitre 6 du 
TGC volume 10. Les particularites propres a ces elements de construction sont les suivantes: 

• les parois du tube peuvent subir un voilement local, 

• des effets tridimensionnels dus au frettage du beton par le tube metallique se produisent, 

• I'effort tranchant peut reduire la resistance du poteau a TeflFort normal. 



TUBES REMPLIS TUBES REMPLIS AVEC NOYAU EN ACIER 




Fig. 13.13 Exemples de profils creux remplis de beton. 



Voilement local 

Afin qu'il soit possible d'atteindre la resistance plastique sans voilement local, les elancements des 
profils doivent respecter des valeurs limites [13.4]. Les valeurs suivantes sont basees sur une classifica- 
tion des profils creux remplis de beton dans la classe 2, compte tenu que le voilement des parois, par la 
presence du beton, ne peut se produire que vers I'exterieur (dimensions selon fig. 13.6): 



h [235 

profils rectangulaires remplis de beton - < 52 — (13.27) 

' \ fy 

D 235 

profils circulaires remplis de beton — < 90 (13.28) 

^ fy 



Le tableau 13.14 donne un resume des limites a respecter pour que le voilement local soit evite, en 
fonction de la nuance d'acier. 
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Tableau 13.14 Elancements limites pour profils creux remplis de beton. 



Profil creux 


Elancement 


S235 


Nuanc( 
S275 


e d'acier 

S355 


S460 


rectangulaire 


hit 


52 


48 


42 


37 


circulaire 


Dl t 


90 


77 


60 


46 



Effets tridimensionnels 

Dans les poteaux mixtes, le beton subit une dilatation due a TeflFort normal de compression (gonfle- 
ment lateral ou transversal). Cette dilatation est empechee, dans les profils creux remplis de beton, par le 
frettage du beton du au profil metallique, surtout les profils creux circulaires. Par consequent, la resis- 
tance du beton dans la direction axiale du poteau est accrue par les contraintes laterales dues a cet 
effet de frette. Des contraintes circonferencielles Gqy reduisent en revanche la resistance longitudinale de 
racier du profil (fig. 13.15). 




Contraintes dues a 
r effet de frette 




Fig. 13.15 Contraintes dans un tube circulaire rempli de beton soumis a un effort normal. 



L'effet de frette pent etre introduit dans Tequation (13.24) de la resistance ultime a TefiFort normal en 
reduisant la valeur de fya et en augmentant la valeur de fc [13.4] [13.5]. II est possible de prendre en 
compte cet effet dans les poteaux circulaires remplis de beton de faible elancement Xk ^ 0.5. En 
revanche, il n'en sera pas tenu compte dans les poteaux plus elances, ni dans le cas des poteaux en profil 
rectangulaire ou carre. 
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Influence de I'effort tranchant 

Lors de la verification des poteaux mixtes soumis a un moment de flexion, il est admis en general 
que I'effort tranchant est repris par les elements constitutifs du profil metallique. Ainsi, en cas de poteau 
mixte constitue d'un profil en double te enrobe de beton, sollicite par un effort tranchant agissant dans 
un plan parallele a I'ame du profile, on admet que c'est cette ame qui reprend I'effort tranchant. Les 
ailes du profil et le beton reprennent I'effort normal et le moment de flexion. 

Dans le cas d'un poteau en profil creux rempli de beton sans noyau en acier, la repartition de la 
reprise des efforts interieurs est differente entre 1' acier et le beton. On admet que les parties de la section 
du tube en acier chargees de reprendre I'effort tranchant peuvent encore etre sollicitees a un niveau de 
contrainte normale limitee a une valeur reduite/^^^^j. 

Une methode simplifiee de calcul plastique applicable a ce type de poteau mixte consiste a reduire 
non pas la contrainte normale a I'aide d'un critere d' interaction, mais I'aire de la section A^ygenerale- 
ment admise pour reprendre I'effort tranchant. Cette aire reduite AaVred^ encore a disposition pour 
reprendre I'effort normal et le moment de flexion [13.4], vaut: 



^aVred — ^aV 



1 - 



2V^ 



V 



^pl lYR 



- 1 



(13.29) 



Vd 
Vpl 



aire de la section generalement admise pour reprendre I'effort tranchant 

- profil rectangulaire: AaV = 2{h-t)t 

- profil circulaire: AaV = 2Dt 

valeur de dimensionnement de I'effort tranchant y 

resistance ultime a I'effort tranchant de la section definie par: Vpi = AaV 

^ V3 



II n'est pas necessaire de tenir compte de I'influence de I'effort tranchant si < 0.5 Vpi /y 



13.7 Cadres a noeuds semi-rigides 

13.7.1 Comportement des noeuds 
Noeuds metalliques 

Dans les paragraphes precedents, il a ete admis que 1' assemblage entre poutre et poteau constituait 
soit une articulation, soit une liaison rigide. Cependant, la figure 13.16 (voir aussi chap. 9, TGC vol. 10) 
montre que le comportement reel des noeuds, exprime par la relation entre le moment de flexion et la 
rotation, differe des modeles de calcul utilises. 

En raison de la conception des assemblages, un noeud admis articule (courbe (D) a toujours une rigi- 
dite faible mais non nufle et est done capable de reprendre un certain moment de flexion. Un noeud 
admis rigide (courbe ®) n'a jamais une rigidite infinie et a besoin d'une faible rotation pour atteindre 
son moment resistant. Done, en realite, un noeud presume articule n'est pas une rotule, parce qu'il pos- 
sede une certaine rigidite a la rotation, et un noeud presume rigide presente pour ainsi dire toujours une 
certaine rotation relative entre les axes des composants structuraux assembles. 

Le cout de realisation des noeuds intervient pour une part importante dans le cout total de la structure en 
raison de la contribution preponderante de la main-d'oeuvre. Des lors, le souci d' economic pent conduire a 
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Noeud articule 



Fig. 13.16 Comportement des noeuds metalliques. 

eviter, autant que possible, les raidisseurs et renforts de tous types. Cette demarche amene evidemment a 
reduire la rigidite de noeuds. Si cette reduction de la raideur est importante, 1' assemblage est dit semi- 
rigide. Son comportement (courbe (D) se situe entre les courbes ® et d) de la figure 13.16 et pent affecter, 
de maniere sensible, la repartition des efforts interieurs. A T oppose, les details de construction d'un noeud 
articule peuvent etre modifies pour lui conferer une certaine rigidite, meme faible. 

De fait, tous les noeuds sont pour ainsi dire semi-rigides parce que leur comportement ne s'identifie 
pas rigoureusement a Tune des deux bornes representees par les axes respectifs du diagramme de la 
figure 13.16 (courbes ® et ®). Du point de vue de la conception, deux attitudes sont envisageables: 

• Ou bien nous desirous realiser un noeud rigide ou articule; il faut alors le concevoir pour repondre 
aux exigences de rigidite et de resistance assignees. 

• Ou bien, nous concevons un noeud selon des exigences de realisation pratique ou d' economic. 
Dans ce cas, les caracteristiques particulieres du noeud doivent etre prises en consideration dans 
le calcul statique du cadre. Cette deuxieme attitude n'a pas encore ete laigement adoptee en pra- 
tique. 

Noeuds mixtes 

Comme les noeuds metalliques, les noeuds mixtes ont ete longtemps consideres comme etant soit 
rigides soit articules. Dans le premier cas (fig. 13.17(a)), la continuite de la dalle est assuree par I'arma- 
ture, le beton etant fissure dans cette zone de moment negatif ; le noeud metallique est egalement consi- 
dere comme rigide. Dans le second cas (fig. 13.17(b)), la dalle est interrompue, la continuite n'etant pas 
souhaitee; le noeud est alors assimile a une articulation. 

Cependant, des etudes recentes ont permis de montrer que, pour des noeuds metalliques simples 
(double corniere, fig. 13.17(b)), une faible quantite d'armature disposee dans la dalle permet d'influen- 
cer favorablement le comportement du noeud. A titre d'exemple, la figure 13.18 presente les resultats 
d'essai [13.6] de trois noeuds avec un meme assemblage poutre-poteau par double corniere d'ame: 
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Elevation 

I 



• — 0- 



1 1 

I r 



A 



Coupe A-A 



r - V- 





Coupe A-A 




(a) 



(b) 



Fig. 13.17 Noeuds mixtes usuels, 



• un noeud metallique, sans dalle en beton, 

• un noeud mixte, avec une dalle en beton comportant un treillis de retrait (armature minimale), 

• un noeud mixte, avec une dalle en beton comportant des barres d' armature destinees a reprendre 
le moment sur appui calcule elastiquement. 

Les resultats montrent clairement I'augmentation de resistance des noeuds mixtes par rapport au 
noeud metallique (articule), ce qui permet de diminuer les moments de flexion et les fleches en travee de 
la poutre. II faut noter que la capacite de rotation est conservee dans le noeud mixte avec barres d' arma- 
ture, alors que le noeud mixte avec treillis soude presente une capacite de rotation moindre due au man- 
que de ductilite de ce type d' armature. II ne faut done pas prendre en consideration les treillis d' arma- 
ture dans le calcul des caracteristiques flexionnelles sur appui d'un noeud mixte. 



Moment [kNm] 



120- 
100- 



dalle avec barres d'armature 




Rotation [mrad] 



Fig. 13.18 Effet de Tarmature dans la dalle sur le comportement du noeud (double corniere), 



L'interet des noeuds mixtes est done important, puisqu'ils permettent de diminuer la quantite de matiere 
(resistance et deplacements ameliores) sans que le noeud metallique ne soit complique (des doubles comie- 
res suffisent) et sans creation de nouveaux problemes de mise en oeuvre (treillis et barres d'armature tradi- 
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tionnels). Des recherches sont actuellement en cours pour permettre d'identifier les principaux parametres 
en jeu et pour faciliter le travail du concepteur qui desire faire usage de telles dispositions [13.7]. 

13.7.2 Modelisation du noeud 

Le comportement reel d'un noeud est represente par une courbe moment de flexion-rotation relative 
(fig. 13.16). Les essais montrent que ce comportement est non lineaire et presente souvent un domaine 
plastique tres etendu. II est pratique de modeliser le comportement par une courbe de calcul idealisee. 

S'il est vrai que VEurocode 3 mentionne les modelisations de type non lineaire et de type trilineaire, 
la modelisation bilineaire associe simplicite et representation realiste. Cette derniere est d'ailleurs celle 
retenue dans F Annexe J de VEurocode 3. 

La modelisation bilineaire de la loi constitutive d'un noeud est definie par trois parametres (courbe d), 
fig. 13.16): 

• Le moment resistant Mj^ : il est egal a la valeur maximale du moment de la courbe idealisee. 
UEurocode 3fournit les relations a utiliser pour le calcul du moment resistant de dimensionnement. 

• La rigidite flexionnelle Sj (I'indice j pour 1' anglais «joint», noeud): elle represente la pente de la 
partie pseudo-elastique de la loi idealisee; elle est prise egale a une certaine fraction de la rigidite 
initiale Sjq. 

Selon VEurocode 3, la valeur de cette fraction varie par exemple de 0.5 pour un assemblage pou~ 
tre-poteau a 0.33 pour un joint de raboutage de poutre. Alternativement, on peut utiliser la rigi- 
dite SjQ complete pour un moment M inferieur a deux tiers de Mj^, cette valeur constituant la 
limite superieure presumee d'un comportement elastique. U annexe J de VEurocode 3 fournit les 
relations a utiliser pour le calcul de la rigidite initiale Sjq. 

• La capacite de rotation (pc- elle est definie comme etant la rotation maximale pouvant etre 
atteinte sous le moment resistant Mr du noeud. Cette caracteristique est necessaire en cas de cal- 
cul selon la methode elastique-plastique. 

UEurocode 3 fournit les conditions a satisfaire pour que la capacite de rotation du noeud puisse 
etre consideree comme suffsante. 

On notera I'analogie entre la reponse structurale d'un noeud et celle d'une section de poutre flechie. 
Toutes deux presentent une zone elastique suivie d'une zone a rotation croissante sous moment cons- 
tant, la rotation etant limitee a la capacite de rotation. 

Methode des composantes 

Les caracteristiques d'un noeud semi-rigide avec plaque frontale (fig. 13.19) peuvent etre calculees 
selon la methode des composantes (Eurocode 3, annexe J), methode dans laquelle on admet que le noeud 
est forme des composantes individuelles suivantes : 

• zone comprimee 

- ame du poteau en compression ® 

- aile inferieure de la poutre en compression ® 
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• zone tendue 

- ame du poteau en traction ® 

- aile du poteau en flexion ® 

- boulons en traction ® 
plaque frontale en flexion ® 

- aile et ame de la poutre en traction ® 

• zone cisaillee 

- ame du poteau en cisaillement ® 

Chacune de ces composantes possede son propre niveau de resistance F/j / et son propre coefficient 
de rigidite ki en traction, compression ou cisaillement. 




Fig. 13.19 Composantes du noeud (exemple) ayant une influence sur le comportement moment-rotation. 



Les etapes de la methode sont les suivantes : 

• etablir la liste des composantes du noeud etudie, 

• calculer la rigidite ki et la resistance Fj^ j de chaque composante, 

• proceder a T assemblage des composantes afin de calculer les caracteristiques Sj et M/? de 
Tensemble du noeud. 

Ces caracteristiques sont les suivantes: 

Rigidite initiale 5/o = ^JL_ (13.30) 

i = l 

S jQ 

Rigidite flexionnelle du noeud (secante) Sj = (13.31) 

2 

Moment resistant M/? = Fj^ h (13.32) 

h : bras de levier entre les resultantes de traction et de compression 
n : nombre de composants dans le noeud 
Fjfi : valeur minimale des F/j / 

Les Eurocodes 3 et 4 donnent les differentes formules de rigidite et de resistance a appliquer. 
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13.7.3 Classification des noeuds 

Lors du calcul statique d'un cadre, il faut tenir compte du comportement structural des noeuds au 
meme titre que du comportement des autres elements structuraux, a savoir les poteaux et la poutre. En 
d'autres termes, un noeud est, en depit de sa tres faible longueur, considere comme un element structural 
a part entiere, caracterise par une rigidite flexionnelle et une resistance. La classification des noeuds se 
fonde sur ce double aspect. 

Le critere de rigidite conduit a distinguer: 

• les noeuds articules (M ^ 0), 

• les noeuds semi-rigides (M = f(</>)), 

• les noeuds rigides ((f) - 0). 

Le critere de resistance permet de distinguer: 

• les noeuds a resistance totale, 

• les noeuds a resistance partielle. 



UEurocode 3 fournit des limites en coordonnees non dimensionnelles m- (j) delimitant des zones en 
fonction de la resistance et de la rigidite du noeud (fig. 13.20). Les coordonnees des diagrammes de clas- 
sification sont les valeurs du moment M et de la rotation (f>, normalisees par rapport au moment plasti- 
que de la poutre Mpi et a la rotation d'extremite sous flexion pure Mpi 1/ E I, respectivement. II existe un 
doublet de telles limites: une pour les cadres contreventes et une autre pour les cadres non contreventes. 
Elles sont differentes car basees sur Vhypothese que la perte de rigidite ne diminue pas la charge criti- 
que de flambage elastique de plus de 5%. Le caractere non dimensionnel de ces courbes limites trouve 
sa justification dans lefait que ce ne sont pas les valeurs absolues de la resistance et de la rigidite mais 
bien leurs valeurs relatives qui sont determinantes. Autrement dit, un noeud donne d'une poutre donnee 
pent etre rigide (respectivement semi-rigide) au-dela d'une certaine portee limite de la poutre et semi- 
rigide ( respectivement articule) en dega de cette portee limite. 



- M - M 




EI EI 
Structures non contreventees Structures contreventees 



Fig. 13.20 Limites recommandees par rEurocode 3 pour la classification des noeuds poutre-poteau. 
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13.7.4 Calcul statique des cadres a noeuds semi-rigides 

Le calcul des efforts interieurs dans un cadre a noeuds semi-rigides est dans son principe assez 
simple. II suffit en effet, pour modeliser completement la structure, d'introduire les courbes de 
comportement idealisees des noeuds concernes dans un programme de calcul des structures formees 
de barres (fig. 13.21). Certains logiciels recents permettent d'integrer de telles courbes et facilitent 
ainsi la tache du concepteur. La modelisation bilineaire du comportement des noeuds est la plus 
courante. 




Systeme statique 




C 



Diagramme M-(p 



Fig. 13.21 Modelisation d'un cadre pour le calcul statique, 



Calcul elastique 

On ne considere dans cette methode de calcul que la partie elastique du comportement du noeud. 
Dans le diagramme cette partie est une droite illimitee de pente Sj. Les noeuds peuvent alors etre 
modelises comme des ressorts lineaires dont la loi constitutive de base est: 

M = Sj <p (13.33) 
M : moment transmis au noeud par la poutre 

Sj : constante de ressort en rotation du noeud (rigidite secante definie par la valeur de dimen- 

sionnement du moment de flexion) 
(j) : angle de rotation relative des axes respectifs des elements assembles 



Le calcul elastique de la structure correspond alors a la statique traditionnelle du fait de considerer le 
noeud comme un element structural a part entiere. Cette methode elastique (§ 10.3.3) presente le desa- 
vantage de ne pas tenir compte de la partie plastique du comportement des noeuds et des elements struc- 
turaux. 
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Calcul elastique-plastique 

On considere dans cette methode de calcul I'entier de la courbe de comportement des noeuds et non 
plus seulement sa seule partie pseudo-elastique. La repartition des moments dans le cadre peut etre 
determinee des que les moments au droit des noeuds sont connus. 

Une telle approche reste tres peu pratiquee et pose principalement le probleme de la maitrise de la 
sequence de formation des rotules plastiques. En effet, par manque de pratique de ce domaine de la 
semi-rigidite, peu d' informations sont disponibles sur les deplacements requis pour permettre la forma- 
tion du mecanisme de ruine plastique, et done sur la capacite de rotation exigee du noeud. Par ailleurs, en 
depit du fait que les deux annexes J de I'Eurocode 3 et de I'Eurocode 4 fournissent bien des regies empi- 
riques pour juger de la capacite de rotation disponible des noeuds, cette caracteristique reste un sujet 
pour lequel divers travaux de recherche sont encore necessaires. Finalement, les structures dimension- 
nees selon un calcul elastique-plastique risquent de presenter un comportement en service susceptible 
de depasser les valeurs limites de deformation usuelles. 



Conclusion 

La prise en compte du comportement des noeuds lors de 1' analyse globale est un aspect novateur 
mais prometteur. Sa mise en oeuvre se trouve largement facilitee par les logiciels d' analyse appropries 
deja disponibles sur le marche. Divers aides au calcul, permettant de caracteriser tres rapidement les 
noeuds, seront bientot a disposition. Si la methode elastique peut d'ores et deja etre utilisee sans diffi- 
culte majeure, I'application de la methode elastique-plastique est encore fortement dependante des 
connaissances liees a la capacite de rotation [13.7]. Le paragraphe 13.8.3 presente un exemple d'appli- 
cation d'une nouvelle methode de calcul elastique-plastique. 

Du point de vue economique, une solution semi-rigide doit etre analysee en termes de quantite de 
matiere, cout de fabrication des assemblages et cout du montage sur chantier. La prise en compte de la 
semi-rigidite et de la resistance partielle des assemblages peut egalement s'averer interessante en cas 
d'evaluation de la capacite portante de structures existantes ainsi qu'en cas de calcul du comportement 
de structures renforcees [13.8] [13.9] [13.10]. 



13.8 Exemples numeriques 

13.8.1 Dimensionnement d'un poteau metallique 
Donnees 

Soit le batiment presente au paragraphe 6.9.3 pour lequel les charges et actions ont ete determinees au 
paragraphe 6.9.4, et les elements porteurs horizontaux ont ete dimensionnes a la section 10.7. II s'agit de 
dimensionner un poteau situe au niveau 1 (fig. 6.26 et tab. 6,27) et en milieu de champ (fig. 13.22). Deux 
types de poteau sont prevus comme variantes possibles: un profile metallique en double te (§ 13.8.1) et un 
profile metallique partiellement enrobe de beton (§ 13.8.2). 

Poteau (type I) : HEB 300, acier S235 (predimensionnement § 6.9.4) 

Hauteur d'etage : hf^ = 5.0 m 

Zone d' influence : A = 6.0 m • 8,0 m = 48.0 m^ 
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Plan 



Type I : 

Poteau metallique 




Type II : 
Poteau mixte 



Fig. 13,22 Situation du poteau de batiment a dimensionner. 



Systeme statique 

Les poteaux sont continus sur toute la hauteur du batiment. 

Charges a considerer 

Poids propre du poteau : = 1.17 kN/m 

Charges permanentes : 

Poids des solives (IPE 270) et sommiers (HEA 280): 

Qpoutre — 3 gsol hoi 8som horn 

= 3 ■ 0.361 kN/m • 8 m + 0.764 kN/m • 6 m = 13.25 
Poids de la dalle mixte: Qdalle = {gp-^gc)^ = (0.1 kN/m^ + 2.25 kN/m^)-48 m^ 

= 112.8 kN 

Poids des finitions: Q^^ = q^^ A = 1.6 kN/m ^ ^Sm^ = 76.8 kN 
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Charge utile: 



terrasse: 


Qr = 


Ir 


A 


= 4.0 kN/m^ • 


48 = 


= 192 kN 


habitation: 


Qr = 


9r 


A 


= 2.0 kN/m^ • 


48 = 


= 96 kN 


bureaux: 


Qr = 


9r 


A 


= 3.0 kN/m^. 


48 m2 = 


= 144 kN 


Neige: 


Qs = 


9r 


A 


= 1.28 kN/m2.48 


= 61.4 kN 



Situations de risque 

N° 1 : charge utile preponderante, neige concomitante 

1.3 + \3[Qpoutre + Qdalle + Qfin) ^ 1-5 Qr + 0.8 Qs 
N° 2 : neige preponderante, charge utile concomitante 

1.3 +1.3 (Qpoutre + Qdalle + Qfin ) + 1-5 + 0.5 Qr 

Efforts interieurs 

La descente de charge pour les deux situations de risque est resumee au tableau 13.23. Etant donne que 
le batiment comporte plus de trois etages de surfaces classees dans les categories A et B, une reduction de 
la charge utile avec le coefficient 77 selon le paragraphe 6.9.4 peut etre effectuee. 

La situation de risque n° 1 est determinante. 



Tableau 13.23 Descente des charges (poteau type I). 



Poteau 


Poids 
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Charges permanentes 


Charge utile 
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action 
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0.64 


694 
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Securite structurale 

• Resistance au flambage 

- Longueur de flambage : 

En faisant I'hypothese que le poteau est bi-articule, hypothese conservatrice, la longueur de flam- 
bage vaut: 

hj<^ - hyyi - 5.0 m 

- Resistance ultime au flambage: 
A^^ = 2534 kN (SZS C4 1) 

• Verification 

2534 kN 

Nd = 2978 kN < — = ^ = 2304 kN 

IR 1-1 
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Cette verification n'est pas satisfaite, il faut done ehoisir un profile ayant une resistance ultime au flam- 
bage plus eleve par exemple un HEB 400 avec Njk = 3591 kN 
- Verification: 



A^^ = 2978 kN < — = . = 3265 kN 



1.1 



OK 



13.8.2 Dimensionnement d'un poteau mixte 
Donnee 

Le poteau mixte est un profile HEB 300, dont les parties entre les ailes sont remplies de beton 
(fig. 13.24). 



2x2</)12 



HEB 300 



(j) 10 



enrobage 
Cr = 30 mm 




h = 300 mm 



Fig. 13.24 Section transversale du poteau mixte. 



Systeme statique 

Identique a celui etudie dans I'exemple du paragraphe 13.8.1. 

Charges a considerer 

Identiques a celles etudiees dans I'exemple du paragraphe 13.8.1, seal le poids propre du poteau 
change: 

Poids propre du poteau mixte: gf^ = 3.08 kN/m 

Situations de risque 

Identiques a celles etudiees dans I'exemple du paragraphe 13.8.1. 

Efforts interieurs 

La descente de charge est effectuee selon les memes regies que celles utilisees dans I'exemple du 
paragraphe 13.8.1. La situation de risque n° 1 est determinante, la valeur de dimensionnement de I'effort 
normal etant de 2841 kN. 
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Tableau 13.25 Descente des charges (poteau type II). 



Poteau 


Poids 


Charges permanentes 


Charge utile 


action 


action 


Neige 


Effort normal de 






propre 














prep. 


cone. 




dimensionnement 










Q pout re 


Qdalle 


Qfin 


^ Qperm 


Qr 










Nd [kN] 


Niv. 


[m] 


n Ml 

[kN] 


[kN] 


[kN] 


[kN] 


[kN] 


[kN] 


[kN] 




[kN] 


[kN] 


[kN] 


Sit n° 1 


Sit. n° 2 


7 


3.5 


10.8 


10.8 


13.25 


112.8 


76.8 


203 


192 


1 


192 


192 


61.4 


615 


457 


6 


3.5 


10.8 


21.6 


13.25 


112.8 


76.8 


406 


96 


1 


288 


288 


61.4 


1037 


775 


5 


3.5 


10.8 


32.4 


13.25 


112.8 


76.8 


609 


96 


0.83 


367 


384 


61.4 


1433 


1092 


4 


3.5 


10.8 


43.2 


13.25 


112.8 


76.8 


811 


96 


0.75 


439 


480 


61.4 


1818 


1408 


3 


3.5 


10.8 


54 


13.25 


112.8 


76.8 


1014 


96 


0.70 


506 


576 


61.4 


2197 


1725 


2 


3.5 


10.8 


64.8 


13.25 


112.8 


76.8 


1217 


144 


0.67 


602 


720 


61.4 


2618 


2066 


1 


5.0 


15.4 


80.2 


13.25 


112.8 


76.8 


1420 


144 


0.64 


694 


864 


61.4 


3040 


2410 



Securite structurale 

• Resistance en section 

- Caracteristiques de la section (fig. 13.24): 
Profile 

Aa = 14 900mm2, la = 85.6 ■ 10^ mm^, Ea - 210 • 10^ N/mm^ 

fya = 235 N/mm 2 

Armature 

^5,min = 0.6% |(300 mm)^ - 14 900 mm2 

choix 4 012 mm : As = 452 mm 2 

2 / 1 \2 



/c = 4 



71 <p 



> = 450.6 mm 2 

2 



V 



C - Cc - terrier - ' <l> 



I Y . ^(12 mm) 



= 4 



(150 mm - 30 mm - 10 mm - 6 mm)2 = 4.9 • 10^ mm^ 
Es = 210 • 10^ N/mm2 
fys = 460 N/mm 2 
Beton 

Ac = 2 c h-Aa-As = (300 mm)^ - 14 900 mm^ - 452 mm^ = 74 650 mm^ 
fc= 16 N/mm2 



Er = 



EcO 14 000(/e +4)^-^ 14 000 (l6N/mm2 +4 ) 



0.3 



2 



= 17.2 ■ 10 3 N/mm 2 



Ir B2 



he bc^ 



12 



+ hr b 



C >-'C 



[he 




2 






+ - 






I 2 


2j 




) 



f 



= 2 



262 mm • (144 mm) 



12 



+ 262 mm • 144 mm 



f 144 mm 1 1 mm^^ 

4- 



V 



J 



J 



= 584 • 106 mm"^ 



Effort normal plastique 

^plb = fya Aa + 0.9(/^, A, + ) = 235 N/mm^ • 14 900 mm^ 

+ 0.9 • (460N/mm2 •452mm2 +16N/mm2 .74 650mm2) 

= 3501 • 10^ N + 187 • 10^ N + 1075 • 10^ N = 4764 kN 
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- Charge critique de flambage elastique: 

2 2 
Ncr = [Ea la ^ Es h + Ec ^c) = — ^^^—^ " (210 • 10^ N/mm^ ■ 85.6 ■ 10^ mm"^ 
/J (5000 mm)^ 

+ 210 ■ 103 N/mm2 . 4.9 ■ 106 mm^ + 17.2 ■ 10^ N/mm^ . 584 ■ 10^ N/ mm^ ) 

= 7097 • 10^ N + 406 • 10^ N + 3965 • 10^ N = 1 1 468 kN 

- Coefficient d'elancement: 

- ^plb ^ 4764 kN 

Xf( = — = = 0.64 < 2.0 

\ Ncr \ 1 1 468 kN 

- Resistance ultime au flambage: 

Nk = K Npi = 0.76 • 4764 kN = 3621 kN 
avecK" = 0.76 (courbe c, SZSC4.1) 

Verification 

- Resistance au flambage: 

A^^ = 2841 kN< — = ^^'^} = 3291 kN OK 

Yr 1.1 

- Contribution du beton: 

Npic = 0.9 fc Ac = 0.9 ■ 16 N/mm2 • 74 650 mm2 = 1075 ■ 10^ N = 1075 kN 

Nplc 1075 kN 



Npib 4764 kN 



= 0.23 = 23% < 80% OK 



Condition d'elancement des ailes (norme SIA 161 , chiffre 4.9 1 .6) 



r 



c 150 mm Ea 210 • 10^ N/mm^ 

= 7.9 < 0.75 — = 0.75 = 22.4 OK 



r 19mjn \ fya \i 235 N/mm2 

La verification du voilement local n'est pas necessaire. 



Aptitude au service 

• Fissuration du beton 

Une armature minimale doit etre disposee conformement aux prescriptions de la norme SIA 162. 

= 0.61% > 0.6% (taux d'armature minimale) OK 



As 452 mm 2 



74 650 mm ^ 



13.8.3 Methode de dimensionnement des sommiers mixtes a noeuds semi-rigides 

Deux exemples de sommiers mixtes du batiment (poutre simple, poutre continue) ont ete presentes a la 
section 10.7. Nous proposons, dans le present exemple, de concevoir une solution intermediaire pour 
laquelle les sommiers sont assembles de fagon semi-rigide sur les poteaux. Cette structure sera ensuite veri- 
fiee a Taide d'une nouvelle methode elastique-plastique de dimensionnement des cadres contreventes a 
noeuds mixtes semi-rigides [13.7]. La methode est resumee dans le present paragraphe. 



Modelisation 

La methode proposee consiste a determiner la resistance ultime a la flexion d'une poutre d'une ossature 
contreventee de batiment en prenant en compte le moment plastique des assemblages de cette poutre sur les 
poteaux ainsi qu'un pourcentage du moment plastique de la poutre en travee. Pour illustrer cette methode, 
considerons I'exemple d'un cadre a trois travees (fig. 13.26). Les noeuds mixtes situes au droit des poteaux 
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interieurs sont modelises par des ressorts de rotation, chaque assemblage possedant une rigidite Sj et une 
resistance a la flexion Mj^j (§ 13.7.2). Dans les travees de rive, les assemblages sur les poteaux exterieurs 
ne transferent pas de moment de flexion; les noeuds sont done modelises par des articulations. 



assemblage mixte 
I semi-rigide (Sj ; Mji^^ j) ^ 




Fig. 13.26 Modelisation d*un cadre a trois travees. 



Principe de la methode 

Pour que la section de la poutre en travee se plastifie, une certaine rotation de son axe aux extremites de 
la travee est necessaire. Cette rotation requise depend de plusieurs parametres, notamment de I'elancement 
1/ ht de la poutre, de la nuance d'acier, du type de chargement (ponctuel, uniformement reparti) et du 
mode de construction (profile metallique etaye ou non lors du betonnage de la dalle). Si la rotation disponi- 
ble que I'assemblage peut subir avant de perdre sa resistance est plus grande que cette rotation requise, la 
poutre peut atteindre sa resistance plastique en travee. Dans le cas contraire, seul un certain pourcentage de 
la resistance plastique en travee peut etre mobilise. Ce pourcentage de plastification atteignable coatt 
(fig. 13.27) a ete calcule pour les differents parametres enumeres des poutres mixtes, en admettant une rota- 
tion disponible des assemblages egale ou superieure a 30 mrad et en admettant aussi que les poteaux ne 
subissent pas de rotation due par exemple a un moment de flexion. Des regies de conception et de cons- 
truction [13.7] permettent d'obtenir cette rotation disponible minimale de 30 mrad et d'eviter une rupture 
prematuree des assemblages. 



1u 














1 

1 

' 1 II 







8 



Mode de 
construction 


Nuance 
d'acier 


// 

15 a 22 


23 a 30 


avec etayage 


S235 
S355 


1.00 
0.95 


0.90 
0.85 


sans Etayage 


S235 
S355 


0.95 
0.90 


0.85 
0.80 



Pourcentage de plastification atteignable co 
(charge uniformement repartie) 



Fig. 13.27 Mecanisme d'une poutre mixte semi-continue en fonction du pourcentage de plastification atteignable. 
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La charge ultime que la poutre mixte peut reprendre est calculee en fonction de la resistance des 
assemblages mixtes Mf^ j \ et Mr j 2, du moment plastique de la poutre mixte MpUy et de la portee /, a I'aide 
de Tequation generale suivante, basee sur Thypothese de la formation de trois rotules plastiques [13.7]: 



2 f 

Qu = -ji^O)att Mplb - Mrj\ - Mrj2 + 2 , [M rj\ - (Oatt Ml plb ) {MrJ2 ~ 0)att M plb ) 



Poteaux interieurs non sollicites a la flexion 

En cas de chargement symetrique (charge uniforme sur le plancher) et en admettant que tous les assem- 
blages interieurs aient la meme resistance plastique (fig, 13.28), les poteaux ne sont pas sollicites a la 
flexion. La charge ultime peut etre determinee pour chaque travee separement en faisant Thypothese que 
les assemblages mixtes ont atteint leur resistance plastique. On peut done directement utiliser les valeurs de 
coatt donnees dans le tableau de la figure 13.27. 



c.ar,e „,:,e 1 | | 1 | | | | j | j | i rTT l 111 I U 1 I II I 1 I I 1 1 111 I 1 1 



Poi* Propre i i 11 111 1 t 1 I 1 H I I U W t I U ,11 1 I I 1 1 1 I 1 11 1 1 



mecamsme 



COatt ^pl 




COatt Mpi 



I 

r 



Fig. 13.28 Charge uniforme sur le plancher (chargement symetrique). 



Poteaux interieurs sollicites a la flexion 

En cas de chargement non symetrique (charge non uniforme sur le plancher) (fig. 13.29), ou en cas de 
travees inegales ou enfin en cas d' assemblages mixtes de resistance differente dans chaque travee, les 
moments aux noeuds peuvent etre differents de chaque cote du poteau, qui est alors sollicite a la flexion. La 
rotation 0^ du poteau due a la flexion doit etre additionnee a la rotation disponible de Tassemblage avant 
d'etre comparee a la rotation requise; elle a done une influence sur le pourcentage de plastification que la 
poutre peut atteindre en travee. Dans la plupart des cas pratiques, le poteau va subir une rotation vers la tra- 
vee comportant la plus grande charge, rotation qui va done contribuer a augmenter la plastification de la 
poutre en travee. 11 est done conservateur de negliger cet effet favorable, ce qui permet d' utiliser les valeurs 
de COatt tableau de la figure 13.27 determinee pour le cas ou le poteau ne subit pas de rotation. Si la rota- 
tion du poteau a lieu dans le sens contraire, le pourcentage de plastification atteignable sera reduit, la rota- 
tion du poteau devant etre deduite de la rotation disponible. 

Une autre consequence importante en cas de poteau sollicite a la flexion est la reduction de la resistance 
plastique du noeud due a la sollicitation en cisaillement du panneau d'ame du poteau. 
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charge utile j | | | , ^ | | | 



mi 



llillUliUll ^^ 




Fig. 13.29 Charge non uniforme sur le plancher (chargement non symetrique), 



13.8.4 Exemple de dimensionnement d'un sommier mixte semi-continu 
Donnees 

Le but de cet exemple est de montrer Teffet de la prise en compte de la semi-rigidite de I'assemblage du 
sommier mixte sur le poteau mixte (fig. 13.30). 

Sommier mixte: HEA 280 (dimensionnement § 10.7.2) 

Mpit, = 430.8 kNm 

l^court = 439 ■ 10^ mm4 
^hons = 334-10^ mm4 
Poteau metallique: HEB 400 (dimensionnement § 13.8.1) 



goujon 016 
hp = 75 mm 



I 

HEB 400 



armature 10 0 12 



I I 



HEA 280 






/ - 



corniere LNP 130/12 



I I 



-)I4I<>>- 



=j ^_i:25 



/z, = 270 mm 



piece de contact 
60 X 20 - 280 



Fig. 13.30 Exemple d'un noeud mixte. 
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Caracteristiques de Tassemblage mixte 

Ces caracteristiques ont ete calculees a I'aide de la methode des composantes decrites dans I'annexe J 
de I'Eurocode 4. L' armature dans la dalle est constituee de 10 barres 0=12 mm disposees de part et 
d'autre du poteau. 

Moment resistant: La composante la plus faible est Tarmature de la dalle en beton. 

Mrj = 168.8 kNm 

Rigidite initiale: En admettant un chargement symetrique du noeud (la deformation de la conne- 

xion entre le dalle et la poutre metallique est negligee). 
5yo = 45 160 kNm/rad 

Rigidite secante: Sj - = 22 580 kNm/rad 

Rotation disponible: La rotation diponible du noeud est garantie avec un taux d' armature de la dalle 

superieur ou egal a 1% [13.7]. 

<l>disp > 30 mrad 

L' armature etant I'element le plus faible du noeud, les resistances au voilement de Tame du poteau ou 
des ailes de la poutre ou encore la resistance au cisaillement des goujons ne sont pas determinantes. 



Charge ultime 



qu = ^(coatt ^plb ^ Mrj) = ^ ■ (0.85 • 430.8 kNm + 168.8 kNm) 

^ (6 m) 



= 118.9kN/m 

avec i/h = 6m/0.27m = 22.2 => coatt ^ 0.85 (non etaye) 
II est done possible d'augmenter la charge de dimensionnement jusqu'a 118.9 kN/m/1.1 = 
108.1 kN/m en prenant en compte la semi-rigidite des noeuds. Rappelons que la valeur de dimensionne- 
ment de la charge sur les sommiers mixtes en poutre simple (noeuds articules) etait: 

qd = 1.3 (ga^gb) + 1.5 i?r+ 1-3 q/in = 1.3 ■ (2.2 kN/m + 18.8 kN/m) + 1.5 • 24 kN/m 
+ 1.3 • 12.8 kN/m = 79.9 kN/m 

Aptitude au service 

Si on admet que la rigidite du poteau est grande par rapport a celle de 1' assemblage, la fleche du som- 
mier est calculee avec un systeme statique de poutre simple partiellement bi-encastree par deux ressorts 
rotationnels de constante k, calculee avec la rigidite de I'assemblage Sj (fig. 13.17). 
• Calcul des fleches 

- Equation de la fleche [13.7] : 

Wi = 

384 £ // U + 2 J 

- Constante des ressorts rotationnels: 

, Sj I 22 580 - 10^ Nmm/rad • 6000 mm , 

f<^court - = ^ ^ 7 7 = l.^o 

E it , 210 ■ 103 N/mm^ . 436 . 10^ mm"^ 

b, court 

^ ^ ^ ^ 22 580 • 10^ Nmm/rad ■ 6000 mm ^ ^ 

long - ^ 1+ ~ 210 • \Qr> N/mm2 • 339 • 10^ mm^ 

b,long 

- Fleche due a une charge Utile de courte duree qser,court'- 

16 N/mm • (6000 mm)"^ ^-48 + 10^ 

= w {Qser, court) = ^ ^ 7 7 " . , ^ = 2.0 mm 

^ 384-210- 10^ N/mm2.436- 10^ mm^ v 1.48 + 27 
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- Fleche due a une charge utile de longue duree Qserjong • 

8 N/mm • (6000 mm)"^ 



W3 = w (qserjong) = 



1.95 + 10^ 



384 ■210- 10^ N/mm2-339- 10^ mm"^ ^ 1.95 + 2^ 



= 1.1 mm 



En prenant en compte la semi-rigidite des assemblages poutre-poteau, on pent ainsi reduire les fleches 
du sommier mixte en poutre simple, calculee au paragraphe 10.7.2, d'environ 40%. 
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14 Contreventements 




Maison familiale a Unterlunkhofen (AG) 

La structure porteuse de la toiture pyramidale de cette villa en forme de cube de 10 m de cote est 

constitute de quatre poutres triangulaires Vierendeel disposees dans les diagonales du batiment et 

appuyees sur quatre poteaux centraux. La stabilisation est realisee par des contreventements en croix 

de St-Andre apparents en facade. 

Maitre de Touvrage : R. Hauser, Unterlunkhofen 

Architecte : R Zoelly, Zollikon 

Ingenieur : B. Bernard!, Zurich 

Annee de mise en service : 1984 

Photo J. -f /. Kurtz, Uerikon 
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14.1 Introduction 

Dans la partie Conception de ce volume, nous avons presente les principes de stabilisation des ossa- 
tures metalliques de halles (sect. 3.3) et de batiments (§ 4.2.6). Nous avons defini les differents types de 
contreventement, explique les differents roles qu'ils jouent et montre quelques exemples de disposition 
dans les ossatures. 

Dans la partie Dimensionnement, nous avons aborde rimportance des contreventements sur la sta- 
bilite des cadres (sect. 11. 4). Nous avons en particulier introduit la notion de cadres contreventes ou non 
contreventes, souples ou rigides, en fonction de I'efficacite du systeme de contreventement. Cette effica- 
cite peut etre due aussi bien a la rigidite d'un contreventement vertical situe dans le plan du cadre (fig. 
14.1(a)) qu'a I'appui elastique procure au cadre par le contreventement horizontal situe dans la toiture 
(fig. 14.1(b)). 




(a) Contreventement vertical dans le plan du cadre (b) Contreventement dans le plan de la toiture 

Fig. 14.1 Stabilisation laterale d'un cadre. 

Le present chapitre est consacre au dimensionnement des contreventements de halles et de bati- 
ments. Les principes enonces sont communs a tous les systemes de contreventement (sect. 14.2). Nous 
traiterons ainsi successivement les contreventements triangules (sect. 14.3) et les contreventements en 
tole profilee (sect. 14.4) avant de donner deux exemples numeriques de calcul (sect. 14.5). 

14.2 Systemes de contreventement 

14.2.1 Actions et systemes statiques 

Les contreventements sont les elements stabilisateurs principaux d'une structure. lis sont soumis a 
des forces situees essentiellement dans leur plan. Les charges et actions qui provoquent ces forces sont: 

• le vent agissant sur les fa9ades de la structure, 

• les mouvements horizontaux imposes aux fondations de la structure par les seismes, 

• les actions horizontales des ponts roulants agissant sur les voies de roulement, 

• les actions verticales: dans certaines structures de toiture (a traverses inclinees, en shed) ou 
les contreventements sont situes dans les pans de la toiture, les actions verticales dues au poids 
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propre des elements porteurs et au poids des elements non porteurs, ainsi que celles dues a la 
neige, creent egalement des forces agissant dans le plan des contreventements. 

Les contreventements ayant pour role de transferer les forces qui les sollicitent jusqu'aux fondations, 
ils doivent etre con^us de maniere a fonctionner comme des elements porteurs stables, reposant sur des 
appuis. On distingue les systemes porteurs suivants (fig. 14.2): 
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Fig. 14.2 Exemples de systemes statiques des contreventements. 
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(c) Vent perpendiculaire a la face AD 

Fig. 14,3 Systeme avec trois contreventements d'appui disposes en U. 



Pour le cas d'un vent perpendiculaire a la face DA (fig. 14.3 (c)), la resultante des actions dues 
au vent est appliquee au milieu de cette face DA. La force ///)A ^st equilibree par la reaction /?3, egale a 
H[)A, Etant donne I'excentricite a de ce contreventement par rapport a la force ///)/\, un moment 
^ = ^DA ^ doit encore etre repris par le couple de forces egales et opposees R\ et /?2. Les equations 
d'equilibre sont les suivantes: 



/?3 = Hda 



R\ = R2 = Hda 



a 



b -\- c 



(14.2) 



Deuxieme exemple. Les appuis du contreventement horizontal de la figure 14.4(a) sont disposes selon 
les faces d'un triangle. Les conditions d'equilibre (§ 3.3.1) etant egalement satisfaites, le systeme est 
stable. Les memes hypotheses etant faites concemant les poteaux et la dalle, le calcul des reactions hori- 
zontales pent etre effectue pour chaque direction du vent agissant sur I'une des trois facades. 

Pour le cas d'un vent perpendiculaire a la face BC (fig. 14.4(b)), la resultante H des efforts agit per- 
pendiculairement a cette face et a une distance ^2 et ai des sommets B et C, respectivement. En expri- 
mant les trois equations d'equilibre du systeme autour des sommets A, B et C du triangle, on trouve les 
reactions suivantes: 



Rl = H- 
b 



R2 = H 



^2 



R3 = H 



a] 



a 



(14.3) 



Par des calculs analogues, nous pouvons trouver les valeurs de /?2 et R^ pour les deux autres 
directions du vent perpendiculaires aux faces AB et CA, respectivement. 
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A 




(a) Plan (b) Vent perpendiculaire a la face BC 



Fig. 14.4 Systeme avec trois contreventements d'appui disposes en triangle. 



Systemes de contreventements hyperstatiques 

Dans les systemes hyperstatiques, la determination des reactions d'appui horizontales (creees par les 
differents contreventements) n'est pas possible par les seules equations d'equilibre. Comme pour tout 
calcul statique elastique, on doit faire intervenir des conditions supplementaires de compatibilite des 
deformations (des differents contreventements)/ On fait generalement les hypotheses simplificatrices 
suivantes: 

• Les planchers sont infiniment rigides horizontalement, ce qui est pratiquement toujours le cas 
(dalle en beton ou mixte, contreventement de montage dans le plan du plancher, etc.). 

• La rigidite des contreventements verticaux est constante sur toute leur hauteur ou varie pour cha- 
cun d'entre eux dans le meme rapport. Cette hypothese est souvent satisfaite. Elle est necessaire 
pour pouvoir admettre que le rapport entre les reactions horizontales des differents contrevente- 
ments est le meme a chaque niveau de la structure. 

A titre d'exemples, examinons trois systemes de contreventements hyperstatiques. 

Premier exemple. Les quatre contreventements d'appui sont paralleles entre eux (fig. 14.5(a)). Pour 
que le systeme soit stable, il est necessaire de disposer encore d'au moins un contreventement qui leur 
soit perpendiculaire. Le systeme pent etre schematise, pour la determination des reactions horizontales, 
comme une poutre infiniment rigide sur plusieurs appuis elastiques (fig. 14.5(b)). La reaction d'appui de 
chaque contreventement vertical est proportionnelle a sa rigidite, definie comme etant la force neces- 
saire pour provoquer un deplacement unitaire; ceci permet de trouver le « centre de gravite» O des rigi- 
dites des contreventements verticaux. 

Apres reduction de la resultante H en une force H et un moment de la force M - H e appliques au 
centre O, ces deux efforts ont les effets suivants: 
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(a) Plan 



(b) Systeme statique 
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Fig. 14.5 Systeme avec plusieurs contreventements d'appui paralleles entre eux, 



Effet de la force H appliquee en O: Les reactions R'i ont la meme direction que H et sont propor- 
tionnelles a la rigidite de chaque contreventement: 



R 



H 



El ii E2 h 



Ei Ii Z Ei Ii Z Ei Ii 



(14.4) 



Dans le cas o\xE\ = £2 = ■■■ = Ei = E, la part de la reaction due a la translation vaut: 



R\ = 



H 



(14.5) 



Effet du moment de la force M = H e:\ts reactions R" sont d'une part proportionnelles a I'abs- 
cisse Xi (dans le cas ou le plancher est indeformable) et a la rigidite E/ // de chaque 
contreventement; d' autre part, la somme des moments autour du centre O est 6gale a // done: 

R\ R'i R'i' 



El I\ x\ E2 h ^2 



Ei I i Xi 



(14.6) 



d'ou 



Rl ^i 



Ri 



x- 



He 



El Ii x^ E2 I2 ^2 



Ii ^i Hf Ei Ii x^ 



(14.7) 



Dans le cas ou E\ = E2 = ...= Ei = E, la part de la reaction due a la rotation vaut 
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• La somme des reactions vaut enfin: 

Ei li : rigidite du contreventement / 
Xi : position du contreventement / par rapport au centre de gravite O des rigidites // 

e : excentricite de la resultante H de Taction du vent par rapport a O 

En d'autres termes, tout deplacement d'un niveau d'un batiment pent etre decompose en une part de 
translation et une part de rotation autour du centre O (fig. 14.5(b)). Si la resultante H des forces horizon- 
tales coincide avec le centre de gravite O des rigidites des contreventements verticaux, la rotation est 
nulle et I'effort /?/ est donne par (14.5). Le systeme de contreventement de ce cas particulier est avanta- 
geux pour autant que Ton puisse placer librement les contreventements, car il permet de concevoir et 
dimensionner les contreventements paralleles et leurs elements d'une maniere identique. 

Deuxieme exemple. II n'y a qu'un seul contreventement mais les poteaux sont continus (fig. 14.6). 
Nous supposons que la rigidite E I^v du contreventement vertical est infiniment plus grande que celle 



(14.8) 



+ 



V 



S Z // xf 



J 



H 



(14.9) 
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Fig. 14.6 Systeme avec un seul contreventement d'appui et des poteaux continus. 
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des poteaux. Par consequent, pour un vent soufflant dans la direction indiquee a la figure 14.6, le point 
O se trouve au centre du contreventement. Cette hypothese permet de schematiser le comportennent du 
batiment pour la reprise des efforts horizontaux de la maniere suivante: la part de translation est essen- 
tiellement empechee par le contreventement tandis que les poteaux subissent la part de rotation. Ce sys- 
teme n'est pas avantageux dans le cas d'une construction tres longue en plan car les efforts sollicitant les 
poteaux les plus eloignes du contreventement deviennent tres grands. 

La reaction Rev du contreventement ainsi que les reactions /?/ des poteaux sont obtenues par les 
equations d'equilibre suivantes: 

H = Rcv + ^ Ri (14.10) 
Hb = Z Ri XI (14.11) 

La reaction /?/ est proportionnelle a la rigidite £/ // de la somme des n poteaux situes au rang / d'abs- 
cisse X/: 

Ri = an Ei // (14.12) 



En introduisant (14.12) dans le systeme d'equations d'equilibre et en supposantfj = £2 = Ei - ... = £, 
le facteur de proportionnalite a peut etre elimine, ce qui permet de trouver /?/ en fonction de la resultante 
//de la force du vent analogue a (14.8): 



// Xi 

Z /, xf 



(14.13) 



L' effort dans le contreventement d'extremite vaut: 



Rev ~ H — ^ Ri = 



V 



Z // XI 

1 —L b 



Z // x^ 
' I 



H 



(14.14) 



J 



Pour un vent soufflant dans la direction perpendiculaire a celle indiquee sur la figure 14.6, soit per- 
pendiculairement a la petite face du batiment, nous admettons, dans le cas particulier, que la rigidite des 
poteaux continus est suffisante pour reprendre les efforts engendres. • 



Troisieme exemple. Le systeme comporte un noyau central (fig. 14.7). Si les liaisons entre les poteaux 
et les sommiers sont considerees comme des articulations, les poteaux ne participent pas a la reprise des 
efforts horizontaux. Ces efforts sont transmis par Tintermediaire des dalles, rigides dans leur propre 
plan, au noyau qui seul peut reprendre ces efforts et les transmettre aux fondations. Dans le cas general 
(fig. 14.7(b)), le noyau est done fortement sollicite simultanement a la flexion gauche et a la torsion. Le 
calcul des noyaux et refends est traite dans le TGC volume 8. 
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Fig. 14.7 Systeme avec noyau central. 
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(c) Deformation du noyau 
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(d) Part de translation 




(e) Part de rotation 



14.3 Contreventements triangules 

14.3.1 Treillis plans • 

La plupart des contreventements necessaires a la stabilisation des structures metalliques de halles et 
de batiments (sect. 3.3 et § 4.2.6) sont realises par des barres de triangulation disposees entre les ele- 
ments porteurs (traverses ou sommiers, solives ou pannes, rangees de poteaux) de fa^on a constituer des 
poutres a treillis. Ces dernieres ne peuvent reprendre que des forces situees dans leur plan et, de prefe- 
rence, agissant aux noeuds, car elles n'ont ni rigidite transversale (hors du plan), ni rigidite torsionnelle. 
La figure 14.8 donne des exemples de cheminement des forces transversales et longitudinales dans le 
cas d'une halle a toiture horizontale. 
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Fig. 14.8 Cheminement des forces trans versales et longitudinales dans le cas d'une halle a toiture horizontale. 



Comme nous I'avons vu au chapitre 3 (fig. 3.25), la plupart des contreventements de toiture sont des 
poutres isostatiques exterieurement, mais hyperstatiques interieurement car constituees de treillis doubles 
capables de resister aux forces de vent pouvant agir dans les deux sens. Pour simplifier le calcul, nous 
negligeons la resistance des barres comprimees (flambage) et la poutre a treillis devient statiquement 
determinee interieurement. Le dimensionnement s'efifectue selon les indications de la section 5.7 du TGC 
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volume 10. Pour un predimensionnement, les efforts normaux dans les membrures, au milieu de la travee 
de la poutre a treillis isostatique constituant le contreventement, valent (TGC vol. 10, fig. 5.30): 

Nf-^ (14.15) 



A/w : moment de flexion horizontal du au vent 

h : hauteur statique du treillis de contreventement 



Les efforts dans les barres du treillis (diagonales et montants) s'obtiennent par application du prin- 
cipe de la coupe, I'equilibre de chaque noeud devant etre assure (TGC vol. 1, ch. 7). 

Les efforts Nfi dans les membrures du contreventement de toiture constituent des efforts normaux 
supplementaires dans les traverses. En cas dtfermes a treillis, ils sont introduits dans la membrure supe- 
rieure de la traverse a I'endroit des noeuds communs au contreventement et a la ferme (fig. 14.9(a)). En 
cas de traverses a ante pleine de hauteur constante (fig. 14.9(b)), les efforts de membrure du contreven- 
tement sont introduits dans I'aile superieure; par consequent, il faut tenir compte de Texcentricite e de 
ces efforts par rapport a I'axe de la poutre, ce qui engendre done un moment de flexion verticale supple- 
mentaire. 




i 



(a) Ferme a treillis 



(b) Traverse h. ame pleine 



Fig. 14.9 Introduction des efforts de membrure du contreventement dans la ferme. 



Les contreventements transversaux disposes dans une toiture plane (fig. 14.10(a)) constituent des 
poutres a treillis sans inertie torsionnelle et chargees dans le plan de la toiture. Comme le contrevente- 
ment n'est pas situe a I'axe de gravite des traverses, mais dans le plan des ailes superieures de ces der- 
nieres, le calcul s'effectue comme pour une barre de section en U (fig. 14.10(b)) dont Tame serait cons- 
titute par le treillis de contreventement et les ailes par les traverses de cadre [14.1]. De plus, la force 
horizontale n'etant pas introduite au centre de cisaillement C de la section en U, mais dans son ame, il se 
produit un moment de torsion qui est repris par flexion verticale antimetrique des deux traverses adja- 
centes au contreventement. Le moment de torsion vaut: 

T = Q^z (14.16) 



<2vv • force horizontale longitudinale due au vent 

z : distance verticale entre le centre de cisaillement C et la force Q 
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(b) Section en U (c) Forces equivalentes 

Fig. 14.10 Sollicitations d'une section en U constituee du contreventement de toiture et de deux traverses. 

La force verticale equivalente sollicitant les traverses vaut alors (fig. 14.10(c)): 

Qv = ^ (14.17) 

a 

a : ecartement des cadres 

U interaction entre les forces dues au moment de torsion Tet les efforts normaux A^dans les traver- 
ses doit etre consideree lors de la verification de la securite structurale. 

14.3.2 Treillis non plans 

Contrairement a la plupart des contreventements de toiture qui sont des treillis plans isostatiques 
exterieurement (§ 14.3.1), les contreventements qui se trouvent dans les pans d'une toiture non plane 
sont en general hyperstatiques de degre 3 (fig. 14. 11 (a)). En cas de symetrie de la geometric et des char- 
ges longitudinales (par rapport a I'axe longitudinal de la halle, ce qui est souvent le cas) les reactions d'appui 
longitudinales Rq^ et Rcb sont egales, de meme que les reactions d'appui transversales {H^ - Hg et 
Hd - He)' Le probleme se reduit a un systeme hyperstatique de degre 1. 

Le calcul des efforts dans les barres d'un contreventement non plan, mais de geometrie et chargement 
symetriques, s'effectue egalement par 1' application du principe de la coupe, en admettant que le treillis non 
plan est developpe dans un plan horizontal, les vraies longueurs des barres etant conservees. Si le systeme 
n'est pas symetrique, il faut determiner les efforts dans les barres a I'aide du diagramme des efforts tran- 
chants de la poutre a treillis courbe ou plissee, chargee dans le plan des pans de la toiture [14.1]. 

L'effet de I'excentricite des forces longitudinales par rapport au centre de cisaillement de la section 
en U est pris en consideration comme dans le cas des treillis plans (§14.3. 1). 



CONTREVENTEMENTS 



623 



Qw Qw Qw 
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(a) Reactions d'appui 




(b) Efforts de membrure 

Fig. 14.11 Efforts en cas de treillis non plan. 

L' introduction des efforts de membrure du contreventement dans la ferme doit egalement etre etu- 
diee en fonction du type de ferme. Si la ferme est triangulaire (fig. 14.1 1(b)) ou polygonale et si le con- 
treventement est situe dans les pans de la toiture, les efforts de membrure du contreventement provo- 
quent unt force de deviation verticale a I'endroit des changements de pente dont il faut tenir compte 
dans le calcul de la ferme. Si la membrure du contreventement est comprimee, la force verticale de 
deviation sollicite la ferme vers le bas. En revanche, dans une membrure de contreventement tendue, la 
force de deviation soulage la ferme. 

14.3.3 Excentricites des barres de contreventement 

Nous avons vu au paragraphe 12.3.2, consacre au calcul des efforts dans les barres des poutres a 
treillis, que les efforts secondaires doivent etre evites. Ces efforts secondaires peuvent etre dus a 
I'excentricite des barres dans les noeuds, aux charges appliquees entre les noeuds et aux encastrements 
resultant de noeuds rigides. Dans les contreventements triangules, la premiere categoric d'eflforts secon- 
daires est preponderante. En effet, pour des raisons de geometric, les differentes barres constitutives 
d'un contreventement ne sont pas toujours coplanaires ou concourantes aux noeuds du treillis. Dans ces 
cas-la il faut, lors des verifications, tenir compte des efforts secondaires dus aux excentricites. 

Illustrons ceci a I'aide de I'exemple du contreventement vertical du batiment represente a la figure 
14.12(a). Les differentes barres constituant ce contreventement sont admises coplanaires; en revanche, 
leurs axes ne sont pas concourants aux noeuds. 
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Fig. 14.12 Effet de rexcentricite des barres d'un contreventement vertical sur les efforts dans le sommier et les 

poteaux. 



Etant donne rexcentricite geometrique e de I'axe de la diagonale (fig. 14.12(b)) par rapport au point 
d' articulation du poteau sur I'aile du sommier, les efforts secondaires dans les poteaux sont les suivants 
(fig. 14.12(c)): 

h — € 

reaction horizontale: 7?^ = f^diag ^ (14.18) 

moment de flexion maximal: Msec = l^A ^ (14.19) 

Dans un sommier, I'excentricite hsoml^ de la reaction horizontale Rj\ du poteau cree aussi un 
moment secondaire qui est distribue par moitie dans chacune des travees adjacentes (fig. 14.12(d)): 

Msec = Ra ^ . (14.20) 



Les moments secondaires doivent etre pris en compte dans la verification des elements par cumul 
des contraintes (calcul elastique) ou a I'aide de formules d'interaction (calcul elastique-plastique). 
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De telles excentricites dans les noeuds sont volontairement prevues dans les ossatures de batiments 
situes dans les zones de risque sismique. Ceci permet de concentrer en un endroit de grandes deforma- 
tions plastiques, et d'«absorber renergie» par la creation de ces «amortisseurs». 



14.3.4 Effets dus a la dilatation thermique 

Nous avons vu au paragraphe 3.3.3 que certaines dispositions des contreventements peuvent engen- 
drer, en cas de dilatation thermique empechee, des efforts supplementaires dans la structure. Si nous 
reprenons le cas de la figure 3.23, on peut considerer les deux cas extremes suivants: 

• Dilatation litre (fig. 14.13(a)). L'allongement de la halle vaut: 

Alih = £th I = OCT I (14.21) 

• Dilatation empechee (fig. 14.13(b)). En admettant que les contreventements d'extremite sont 
infiniment rigides (dilatation completement empechee), la contrainte normale dans une filiere 
due a une elevation de temperature de Z\rvaut: 

Oth ^ £th E = OCT E (14.22) 
L' effort normal correspondant dans la filiere vaut alors: 



Nth = Oth A (14.23) 

/ : longueur de la halle soumise a la dilatation 

aT : coefficient de dilatation thermique de Tacier {ar^ lO-Vc) 

E : module d'elasticite de I'acier (E = 210 000 N/mm^) 

A : aire de la section de la filiere 




Fig. 14.13 Halle avec dilatation thermique libre (a) et empechee (b). 



• Dilatation partiellement empechee. En realite, Teffort normal dans la filiere sera plus petit que la 
valeur donnee par (14.23) car les contreventements sont deformables. II est possible de determi- 
ner Teffort normal dans la filiere en fonction de la rigidite des contreventements en le calculant 
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soit par la methode des forces et les conditions de compatibilite des deformations, soit par la 
methode des deplacements (par exemple par ordinateur). 

Un raisonnement similaire peut etre effectue pour les pannes et le contreventement de toi- 
ture. En fait, comme ce dernier s'appuie sur le contreventement de fagade, il y aura une inter- 
action entre les deux contreventements. Si necessaire (cas de halle ou batiment comportant 
une ossature metallique exterieure par exemple), une etude plus precise des efforts dus a une 
variation de temperature, a effectuer de preference par ordinateur, ferait intervenir la dilata- 
tion des filieres et des pannes, ainsi que les reactions des contreventements de fagade et de 
toiture. 



14.3.5 Inertie equivalente 

L'inertie equivalente d'un contreventement triangule I^q peut etre exprimee a I'aide d'une poutre 
equivalente, de meme systeme statique, possedant la meme fleche sous I'effet des memes forces. La fle- 
che de la poutre a treillis due a I'effort tranchant (deformation axiale des montants et diagonales) doit 
egalement etre prise en compte alors qu'elle est en general negligee pour une poutre a ame pleine (lami- 
nee ou composee soudee). La figure 14.14 illustre un exemple de calcul de l'inertie equivalente I^q du 
contreventement par la methode de I'energie (calcul a effectuer de preference par ordinateur). Les eta- 
pes sont les suivantes: 

• Calculer les efforts A^gw,/ dans les barres, de longueur //, du treillis en poutre simple soumis a des 
forces concentrees <2w appliquees au droit de chaque cadre, les diagonales comprimees etant 
negligees (fig. 14.14(a)). 

• Calculer les efforts N\i dans les barres du treillis en poutre simple soumis a une force unitaire 1 
au milieu de la portee (a I'endroit oij Ton veut connaitre le deplacement), les diagonales compri- 
mees etant aussi negligees (fig. 14.14(b)). 

• Calculer la fleche vv^y a mi-travee du treillis de contreventement a I'aide de I'expression suivante: 



1-w,, ^lNueds = jNu'^ds^ I ^ h (14.24) 

• Calculer la fleche w^q de la poutre equivalente (fig. 14.14(c)). Les forces concentrees peuvent 
etre remplacees par une charge uniformement repartie des que Ton a plus de trois forces concen- 
trees intermediaires: 

5 {Qw/a)l^v 

Weo = (14.25) 

384 Eleq 

• En egalant vv^y et w^^, on trouve la valeur de l'inertie equivalente I^q compte tenu de 1' influence 
de I'effort tranchant, puisque les diagonales tendues sont prises en consideration dans le calcul de 
la fleche du contreventement triangule: 

„ 5{Qw/a)lX 1 

ha = — ^ ~ (14.26) 

384 £ n Nxi Nq^j 
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diagonale comprimee 




(a) Contreventement soumis aux forces Q^^ (c) Poutre equivalente 




(b) Force unitaire 

Fig. 14.14 Illustration du calcul de I'inertie equivalente d'un contreventement. 

14.4 Contreventements en tole profilee 

14.4.1 Effet diaphragme 

Historiquement, Vejfet diaphragme a ete pris en conapte pour la premiere fois dans les halles avec 
toiture a deux pans du type presente a la figure 3.28, dont la couverture etait constituee de toles profi- 
lees. Une telle toiture, soumise a des charges verticales, se comporte comme une structure plissee. En 
effet, la tole profilee ayant une grande rigidite en cisaillement dans son propre plan, elle resiste a I'effort 
tranchant avec les pannes qui la supportent, a la maniere de Tame d'une poutre de grande hauteur. La 
panne faitiere et la panne sabliere agissent comme les membrures de cette poutre. Etant donne les diver- 
ses liaisons existant de toute fa^on entre les elements (toles et pannes, pannes et traverses de cadres), 
I'effet diaphragme a toujours lieu, que I'ingenieur en tienne compte ou non! 

Dans les halles a toiture plate, seules les forces horizontales agissant dans le plan de la tole profilee 
peuvent etre reprises par Teffet diaphragme. Cet effet est si efficace qu'il est souvent possible de se pas- 
ser a la fois de cadres-portiques et d'un contreventement de toiture traditionnel (triangule) grace a la tole 
profilee. On peut ainsi classer les structures stabilisees par la tole profilee en deux groupes (fig. 14. 15): 

• structures stabilisees par Teffet diaphragme seul (cadres articules), 

• structures stabilisees conjointement par I'effet diaphragme et par Teffet cadre (cadres rigides). 

Le premier groupe concerne essentiellement les petites halles a toit plat (fig. 14.15(a)) dans lesquel- 
les les assemblages entre traverse et montant sont consideres comme articules et la stabilite de la struc- 
ture est entierement assuree par le diaphragme de toiture et des contreventements verticaux. Remar- 
quons que ces derniers peuvent egalement etre constitues de diaphragmes. 

Le deuxieme groupe concerne les structures dans lesquelles la charge est repartie entre Tenveloppe 
et Tossature (fig. 14.15(b)), ce qui permet une reduction de matiere dans cette derniere. II s'agit en par- 
ticulier des grandes halles a portiques horizontaux ou retrousses, dans lesquelles les deformations dues 
aux actions horizontales (vent, ponts roulants) doivent etre limitees. 

Comme le montre la figure 14.15, le contreventement de toiture peut etre considere comme une 
grande poutre horizontale situee dans le plan de la toiture dont les membrures sont constitutes par les 
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Forces sur le systeme 
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Efforts tranchants 
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^w, max 



(a) Cadres articules 



Forces sur les 
cadres d'extremite 



Forces sur le systeme 



Forces sur le 
diaphragme 



Forces sur les cadres 




(b) Cadres rigides 



Fig. 14.15 Effet diaphragme dans une structure a toit plat soumise a I'effet du vent. 



pannes de rive et Tame par la tole profilee. Les «appuis» de cette poutre (simple) sont constitues par les 
contreventements verticaux situes dans les pignons. La «portee» L est la distance entre ses appuis et sa 
« hauteur » b la distance entre les deux pannes de rive. 

L'ejfet diaphragme [14.2] est active principalement par les actions qui sont transmises a la structure 
par la tole profilee elle-meme (action du vent et action de la neige). D'autres charges variables de courte 
duree peuvent egalement etre reprises par le diaphragme (par exemple les forces horizontals d' accele- 
ration et de freinage des ponts roulants legers) a condition que TefFort tranchant qu'elles provoquent ne 
depasse pas 30% de I'ensemble de la resistance au cisaillement du diaphragme. On evitera par conse- 
quent d'utiliser I'effet diaphragme pour stabiliser des structures soumises a de fortes charges permanen- 
tes, a des efforts dus a un pont roulant lourd ou aux actions sismiques par exemple. 

Les conditions necessaires pour qu'une tole profilee joue le role de contreventement (pour que 
I'effet diaphragme ait lieu) peuvent etre resumees ainsi: 
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• Les elements porteurs du diaphragme (pannes, solives, traverses, filieres, etc.) et leurs assembla- 
ges doivent etre a meme de transmettre les forces de cisaillement aux elements porteurs princi- 
paux et aux fondations. 

• Les coutures des plaques nervurees doivent etre assurees par points de soudure, rivets, vis ou 
autres moyens d'assemblage similaires ne presentant aucun jeu en service et, a I'etat limite ultime, 
aucune rupture par arrachement ou cisaillement avant la rupture par dechirement de la tole. 

• Chaque extremite de plaque nervuree doit etre fixee directement sur son support au moyen de 
points de soudure, de vis, de clous, de boulons ou autres moyens d'assemblage ne presentant 
aucun jeu en service et, a I'etat limite ultime, aucune rupture par arrachement ou cisaillement 
avant la rupture par dechirement de la tole. Les assemblages par frottement ne sont pas admis. 

• Tous les diaphragmes doivent etre munis de poutres de bord paralleles a la portee du diaphragme. 
Ces elements et leurs assemblages doivent etre capables de resister aux efforts de membrures 
dues a la flexion du diaphragme. 

14.4.2 Panneau 

L'element structural unitaire d'un diaphragme est le panneau. W est defini comme etant la surface deli- 
mitee par deux traverses de cadres et deux pannes (ou solives ou filieres) de rive. La figure 14. 1 6 represente 
un panneau de toiture dans lequel les nervures de la tole profilee sont perpendiculaires aux pannes. 11 pour- 
rait aussi s'agir d'une tole de couverture, de plancher ou de bardage. Le panneau est compose d'un grand 
nombre d'elements qui contribuent tous a son comportement. Ces composants sont les suivants: 

• La tole profilee en acier ou en aluminium, constituee de plusieurs plaques nervurees. 




Fig. 14.16 Composants d'un panneau. 
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• Les elements porteurs perpendiculaires aux nervures de la tole (pannes dans le cas de la figure 
14.16). 

• Les elements porteurs paralleles aux nervures de la tole (traverses de cadre). 

• Les attaches de couture (liaison longitudinale des plaques nervurees). 

• Les attaches de la tole aux elements porteurs perpendiculaires. 

• Les attaches de la tole aux elements porteurs paralleles. Cette fixation n'est pas absolument 
necessaire, mais elle augmente I'effet diaphragme. Si les elements porteurs sont situes au meme 
niveau, elle est facilement realisable, sinon il faut disposer des elements de liaison appeles 
connecteurs. 

• Les connecteurs permettant de fixer la tole profilee sur les traverses dans le cas de la figure 14. 16. 

• L' assemblage entre les elements porteurs perpendiculaires et les elements porteurs paralleles 
(entre pannes et traverses dans le cas de la figure 14.16). Ces assemblages sont tres sollicites en 
I'absence de connecteurs. 



Selon la conception structurale de la toiture (presence ou non de pannes), la tole profilee peut etre 
disposee soit transversalement (fig. 14.17(a)), soit longitudinalement (fig. 14.17(b)) par rapport a la 
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Fig. 14.17 Sens porteur de la tole et modes de fixation. 
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longueur du diaphragme. De plus, deux modes de fixation de la tole sur la structure porteuse sont 
possibles: 

• fixation sur quatre cotes, c'est-a-dire sur les elements porteurs perpendiculaires aux nervures et 
sur les elements paralleles, ce qui assure une transmission directe du cisaillement (fig. 14.17(1)); 

• fixation sur deux coteSy c'est-a-dire uniquement sur les elements porteurs perpendiculaires aux 
nervures, ce qui correspond a une transmission indirecte du cisaillement (fig. 14.17(11)). 

II y a ainsi quatre configurations possibles de la tole et de ses modes de fixation (al) (all) (bl) (bll) 
exigeant des verifications legerement differentes les unes des autres. 

Resistance au cisaillement d'un panneau 

Lorsqu'on soumet un panneau a une force de cisaillement Q, on obtient une courbe force-deplace- 
ment representee schematiquement a la figure 14.18. Chaque composant du panneau peut etre la cause 
de la ruine. Ceci implique que seules les toles ductiles et les attaches structurales doivent etre prises en 
consideration dans la realisation des diaphragmes. Les tdles profilees en acier ou en aluminium sont 
decrites a la section 7.2. Les assemblages des toles profilees (traites a la section 7.4) sont realises par des 
vis autotaraudeuses ou autoperceuses ou par des clous a percussion. Les recouvrements transversaux 
entre les plaques (les coutures) doivent etre lies par des rivets en acier ou en monel (alliage de nickel et 
de cuivre) ou par des vis autoperceuses en acier. 




— ^ 

Fig. 14.18 Comportement d'un panneau soumis a une force de cisaillement Q dans son plan. 



La resistance ultime au cisaillement Vj^p d'un panneau est la plus petite des resistances ultimes Vj^i 
correspondant au mode de rupture des differents composants du panneau: 

Vrp = min [Vri] (14.27) 

Le tableau 14.19 presente un resume de ces resistances ultimes de composant pour le cas de la tole 
disposee transversalement au diaphragme sur les pannes seulement (fixation sur deux cotes avec connec- 
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Tableau 14.19 Resistance ultime des composants d'un panneau. 



Composant 



Resistance ultime 



Schema 



Fixation de cou- 
ture (•)ycompris 
sur panne (x) 



P3 



Vr 



tp 



i 



"5 

Pi 133 
VRtp 



nombre d'attaches sur la largeur b 
resistance au cisaillement d'une attache 
de couture 
annexe A 14.2 

nombre de pannes sur la largeur b 
resistance d'une attache tole-panne 



'r 



111 



tole 




panne 



i 



Fixation tole- 
connecteur (x) 
sur la traverse du 
cadre d'extremite 



^Rsc 



^R2 = ^Rsc 

nombre d'attaches sur la largeur b 
resistance au cisaillement d'une attache 
tole-connecteur 



connecieur 



traverse 
du cadre 
d'extremite 



tn 
12 



< 



1 



\ 



-tole 



panne 



Fixation tole- 
panne (x) sur la 
longueur b de la 

traverse d'un 
cadre 

intermediaire 



^/?3 = np Vr 



VRtp 



annexe A 14.2 

resistance d'une attache tole-panne 



1 



traverse 
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interme- 
diaire 




~1 
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-tole 



panne 
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Assemblage 
panne-traverse 
sur la longueur b 
de la traverse 

d'un cadre 
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Vr 



pr 



Vr4 = ^p VRpr 

resistance d'une attache panne-traverse 
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Vr, = ^-^d"^ D^^(np - if 



Dx = 



E d 



EI 



12(1 - )w 



Dy = 



y 



h 

u 

V 

d 



moment d'inertie d'une nervure 
longueur developpee d'une nervure 
coefficient de Poisson (v = 0.3) 
entraxe des nervures 
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teurs sur la traverse du cadre d'extremite). Cette configuration (fig. 14.17(aII)) est en effet celle que Ton 
rencontre le plus couramment dans la pratique. Pour les autres configurations, il faut consulter les 
Recommandations europeennes de la CECM N"^ 88 [14.2] relatives a 1' effet diaphragme. 



Flexibilite en cisaillement d'un panneau 

La flexibilite en cisaillement c d'un panneau est I'inverse de la pente de la partie lineaire de la courbe 
force-deplacement de la figure 14.18. Dans la configuration (all) de la figure 14.17, il s'agit egalement 
du deplacement d'un cote du panneau par rapport a Tautre sous une force unitaire: 



c = 



(14.28) 

Q 



Le deplacement v est mesure (ou calcule) dans la direction des nervures de la tole. Chaque compo- 
sant du panneau contribue a une part de la flexibilite en cisaillement, la flexibilite totale c etant egale a 
la somme des flexibilites partielles: 

c = C]^ + c\2 + C2A + C2.2 + ^2.3 + ^3 (14.29) 

Le tableau 14.20 presente un resume des differentes flexibilites de composant, a nouveau pour le cas 
de la tole disposee perpendiculairement au diaphragme et fixee sur deux cotes (configuration (all), fig. 
14.17). Pour les autres configurations, il faut consulter les memes Recommandations europeennes 
CECM N° 88. 

Dans les cas de la configuration avec nervures longitudinales (fig. 14.17(b)), I'effort Q leur est per- 
pendiculaire (fig. 14.21). Si seules les caracteristiques de flexibilite pour effort Q parallele aux nervures 
sont connues, il est possible de trouver les equivalences suivantes donnees par I'egalite des glissements /: 

• equivalence des efforts: <2jL = <2 - (14.30) 

b 

b 

• equivalence des deplacements: = v - (14.31) 

a 

• equivalence des flexibilites: cjl = c — (14.32) 

a^ 



a : dimension du panneau perpendiculaire aux nervures de la tole 
b : dimension du panneau parallele aux nervures de la tole 

La deformation axiale des elements supports 03 n'etant pas influencee par la direction de la tole, la 
flexibilite vaut alors: 

b^ 

ci = (ciA + C[2 + C2A + C22 + ^^2.3 ) ^ + ^3 (14.33) 
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Tableau 14.20 Flexibilites des composants d'un panneau. 



Source 
de la flexibilite 



Flexibilite c 



Schema 
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■a 

c 

o 

C3 
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annexe A 14. 1 
annexe A 14.3 
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annexe A 14.1 
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annexe A 14.1 
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annexe A 14.2 
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Tableau 14.20 Flexibilites des composants d'un panneau (suite). 



Source 
de la jflexibilite 



Flexibilite c 



Schema 



on 

c 
c 

03 



Q 



Deformation due 
a I'effort normal 
(de membrure) 



«3 
A 



C3 = 



a-^ 



annexe A 14.1 

aire de la section de la panne de rive 



panne de 
rive 



traverse 






(a) Tole parallele 



(b) Tole perpendiculaire 



Fig. 14.21 Equivalences en cas de nervures perpendiculaires. 



14.4.3 Diaphragme sans interaction avec les cadres 

Nous aliens en premier lieu trailer le cas simple de la figure 14.15(a). II s'agit d'une structure formee 
de cadres a quatre articulations, done instables en eux-memes, mais stabilisee par des contreventements 
verticaux dans les deux directions et par un contreventement de toiture (diaphragme) en tole profilee. Ce 
dernier est fixe uniquement sur les pannes et non sur les cadres, sauf sur les cadres-pignons. On se 
trouve done dans le cas de configuration «t61e transversale fixee sur deux cotes » selon la figure 14.17 
(all), dans lequel la distance a represente I'ecartement des cadres et la distance b la largeur du 
diaphragme. 



Securite structurale 

Etant donne que les cadres sont instables, la moitie de la pression horizontale due a I'eflFet du vent 
sur la facade longitudinale est transmise au diaphragme, T autre moitie etant introduite directement dans 
les fondations au niveau des pieds de poteau. Au niveau du plan du diaphragme, ces forces sont les sui- 
vantes (fig. 14.22): 
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L 

n 



n - k 

n 

charge du vent uniformement repartie agissant au niveau du plan du diaphragme 

longueur totale du diaphragme (portee) 

nombre de panneaux sur la longueur L du diaphragme 



(14.34) 



On admet que la force /2 agissant a I'extremite de la structure est introduite directement dans 
le pignon. Les autres forces <2vv agissant au droit de chaque cadre intermediaire creent dans le 
diaphragme I'effort tranchant maximal suivant (fig. 14.22): 



^w, max ~ 2 



(14.35) 



Lors de la verification de la securite structurale, on utilise (14.35) pour calculer I'efifort tranchant de 
dimensionnement du a Taction preponderante du vent, que Ton compare a la resistance ultime du 
panneau d'extremite: 



Vd = YQ Z (" - 1) Qw,r 

\2 J 



< 



Vrp 

7R 



(14.36) 
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YQ 
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resistance ultime du panneau d'extremite ((14.27) et tab. 14.19) = min [Vrw Vr2\ ^RS] 
action preponderante (force due au vent) 

facteur de charge pour Taction variable preponderante (vent): yq 
facteur de resistance relatif a la construction metallique: = 1.1 
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Fig. 14.22 Charges, efforts tranchants et fleche horizontale d'un diaphragme de toiture (exemple). 
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Introduction des forces 

Les assemblages entre le diaphragme et les cadres doivent etre capables d'introduire les efforts 
Vw,max dans la tole profilee. Sur les pignons, cette condition est remplie si la verification selon 
(14.36) est satisfaite. Sur un cadre intermediaire, il n'est pas necessaire que tout I'effort tranchant soit 
transmis entre la tole et le cadre, il suffit que la force Qvv soit introduite a cet endroit. Dans le cas de 
configuration (all) (fig. 14.17), la liaison entre la tole et les traverses de cadre intermediaire se fait au 
travers des pannes. Les verifications de I'introduction des forces concentrees sont les suivantes (voir 
aussi tab. 14.19): 



^R3 1 

Fixation tole-panne yn Q^^r^ = p2 ^ Rtn — (14.37) 



^R4 1 

• Assemblage panne-traverse 7/9 <2w r = ^ Pnr — (14.38) 

^ ' YR ^ YR 

p2 ' coefficient tenant compte du nombre d'attaches tole-panne nf par largeur utile de plaque 
(annexe A 14.2) 

nombre de pannes sur la largeur b du diaphragme (y compris pannes de rive) 
resistance ultime au cisaillement d'une attache tole-panne 
resistance ultime au cisaillement d'une attache panne-traverse de cadre 



np 



^Rtp 
^Rpr 



Modes de ruine a exclure 

Dans le but d'eliminer certains modes de ruine non souhaites, des verifications supplementaires 
sont preconisees dans les Recommandations europeennes CECM N° 88 [14.2]. II s'agit essentielle- 
ment de la verification du transfert d'efforts tranchants perpendiculairement aux nervures a I'extremite 
des toles (fixation de la tole sur les pannes de rive). II pent s'y produire soit une rupture des attaches 
sous une combinaison d'efforts de cisaillement et de soulevement, soit la ruine de la tole par grande 
deformation ou distorsion. Pour s' assurer que ces ruptures ne se produisent pas, on introduit des fac- 
teurs de resistance supplementaires. Les verifications a effectuer en cas de configuration (all) sont les 
suivantes: 



a . ^ .a^Rtp b ^Rtp 

=> yRp ^ 0.6 — 

b p p as 



Fixation tole-panne VRp - < 0.6 ^ VRp < 0.6 (14.39) 



Ruine par distorsion de la tole 



tP b fy 



- fixation dans toutes les nervures: V/jp<0.9 — — (14.40a) 

t\-^ b fy 

- fixation dans une nervure sur deux: VRp<0.3 — - — (14.40b) 



VRp 
0.6 

a/p 

b 

P 



resistance ultime au cisaillement du panneau d'extremite 
facteur de resistance supplementaire 
nombre d'attaches tole-panne de rive sur la distance a 
longueur du panneau (largeur du diaphragme) 
entraxe des attaches tole-panne de rive 
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a3 : coefficient tenant compte du fait que les pannes intermediaires participent egalement a la 

resistance (annexe A 14.1) 
d : entraxe des nervures de la tole 
tyi : epaisseur nette de la tole 



Sollicitations des pannes de bord 

Comme nous Tavons vu au paragraphe 14.4.1, les pannes de bord du diaphragme (pannes de rive de 
la toiture) constituent les membrures de la grande poutre horizontale de la figure 14.15. L' effort normal 
qui les sollicite dans le cas de configuration (all) de la figure 14.17 est le suivant: 

yVvv = t ^"^ ^3 (14.41) 

8^ 

Cet effort normal A^^; doit etre pris en compte lors du dimensionnement des pannes de bord, en com- 
binaison avec la flexion due aux charges verticales provenant de la toiture (interaction effort normal de 
compression-moment de flexion). 



Aptitude au service 

Si c est la flexibilite de chaque panneau individuel soumis a I'effort tranchant Vyv^ 1^ fleche hori- 
zontale maximale vaut: ^ 

Amax = TcV^, = ^ (14-42) 
/ = 1 ^ 

La fleche maximale due a Taction du vent de courte duree qw^ser, court agissant au niveau du plan du 
diaphragme permet de proceder a la verification de 1' aptitude au service suivante (selon norme SI A 161): 

2 ^ 
^ ^ w,ser,court i 

^max = C ^ < — (14.43) 

o 1 jU 



h : hauteur de la halle a Tangle de cadre 



14.4.4 Diaphragme en interaction avec les cadres 

La structure porteuse de la halle de la figure 14.15(b) est constituee des cadres metalliques rigides et 
du diaphragme de toiture en tole profilee. L' interaction entre le diaphragme et les cadres depend des 
rigidites relatives des cadres et des panneaux de tole profilee. L' analyse elastique de ce type de structure 
raidie consiste done a satisfaire les conditions de compatibilite des deformations entre cadres et contre- 
ventement (§ 11.4.6). Cette analyse devrait se faire en principe sur la structure tridimensionnelle 
complete; en pratique, on se contente souvent d'une analyse simplifiee d'un systeme de cadres plans. 

Le role du contreventement de toiture (diaphragme en tole profilee) est de limiter le deplacement 
lateral des cadres et les efforts qui en decoulent. Dans les structures a cadres rectangulaires (toit plat), 
Teffet diaphragme contribue largement a resister aux forces laterales horizontals. Dans les cadres a tra- 
verse brisee (toiture a deux pans), Teffet diaphragme contribue non seulement a la reprise des forces 
laterales, mais aussi a celle des charges verticales. Cette contribution depend beaucoup de Tinclinaison 
des pans de la toiture; Teffet devient appreciable a partir de pentes superieures a 10° (18%). 
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Calcul elastique 

Pour illustrer le principe de 1' interaction entre le diaphragme et les cadres, nous utilisons I'exemple 
simple de la figure 14.15(b). II s'agit d'une structure formee de trois cadres-portiques rectangulaires et 
de deux cadres-pignons contreventes de fa5on traditionnelle. La toiture est recouverte d'une tole profilee 
formant avec les pannes quatre panneaux individuels identiques de flexibilite c. Decomposons le sys- 
teme reel cadres-diaphragme, soumis a des charges et actions quelconques (vent ^vv> neige qs), en un 
cadre a noeuds fixes et un cadre a noeuds deplagables avec contreventement de toiture (fig. 14.23(a)). La 
reaction horizontale exterieure //w du cadre a noeuds fixes est appliquee au systeme a noeuds depla^a- 
bles. Les efforts et les deplacements de ce dernier sont obtenus par addition des eflFets des deux syste- 
mes. Ainsi a chaque cadre intermediaire / de la structure (/ = 2, 3, 4), la force est decomposee en une 
force de restreinte /?/ reprise par le diaphragme (fig. 14.23(b)) et une force - /?/ reprise par le cadre 
(fig. 14.23(c)). 




Plan Efforts tranchants Fleches horizontales 



(b) Forces sur le diaphragme (c) Forces sur les cadres 

Fig. 14.23 Forces a appliquer a un systeme de cadres rectangulaires en interaction avec la tole (calcul elastique). 

J 
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Cet exemple simple montre qu'il n'est pas aise de resoudre manuellement les cas ou le nombre de 
cadres augmente. C'est pourquoi des coefficients de reduction des efforts dans les cadres, fonction de la 
flexibilite relative entre cadre et diaphragme ainsi que du nombre de cadres, sont donnes sous forme de 
tableaux dans les Recommandations europeennes CECM N° 88. 

Pour les structures avec cadres a traverse brisee, le deplacement horizontal peut etre differencie 
entre deplacement lateral Acdl (fig- 14.24(a)) et ecartement Acde (fig- 14.24(b)), caracterises par les rigi- 
dites flexionnelles correspondantes k^dl k^de^ respectivement. 

La flexibilite c d'un panneau de tole de hauteur egale a la largeur du pan incline donne la flexibilite 
horizontale c^ suivante: 

ch = ' , (14.44) 
cos^ p 

^ : angle d'inclinaison de la traverse 

Les memes calculs que precedemment peuvent etre faits a partir des flexibilites relatives, et des coef- 
ficients de reduction sont obtenus a partir des memes tableaux des Recommandations europeennes 
CECM W 88. 




(a) Deplacement lateral (flexibilite ^^t// ) (b) Ecartement (flex ibi lite ^(^.^^) 

Fig. 14.24 Flexibilites des cadres a traverse brisee. 



Calcul plastique 

II est possible d'effectuer un calcul plastique des cadres selon le chapitre 11 et de prendre en compte 
I'effet de «restreinte» du diaphragme de contreventement en tole profilee tel que presente en calcul elas- 
tique. II faut egalement determiner si les effets de second ordre sont importants pour le cadre, auquel cas 
ils doivent etre pris en compte. 

Pour qu'un mecanisme de ruine puisse se developper dans la structure, il est necessaire que les pan- 
neaux de tole puissent subir de grandes deformations, ce qui n'est possible que si leur mode de ruine est 
ductile. C'est le cas lorsque la ruine d'un panneau est provoquee par la rupture des attaches de couture 
des plaques de tole ou celle des attaches tole-connecteur. Si tous les panneaux sont identiques, la ruine 
se produit alors simultanement dans tous les cadres intermediaires par formation de mecanismes sous 
des forces egales. 
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Pour une structure a cadre rectangulaire (fig. 14.25(a)), la force de restreinte R fournie par la resis- 
tance du diaphragme (fig. 14.25(b)) est la meme a chaque cadre et vaut: 

2 Vrp 

R = (14.45) 

n - 1 



Vjfip : resistance ultime au cisaillement d'un panneau 
n : nombre de panneaux 

La force horizontale restante a appliquer au cadre-portique lors du calcul plastique (fig. 14.25(c)) vaut 
alors Q^- - R, ou 2w represente la force exterieure due au vent appliquee a chaque cadre du systeme 
contrevente par la tole. 




(a) Systeme (b) Forces sur le diaphragme (c) Forces sur les cadres 



Fig. 14.25 Forces a appliquer a un systeme de cadres rectangulaires stabilise par la tole (calcul plastique). 



Pour une structure a cadre avec traverse brisee chargee horizontalement (fig. 14.26(a)) ou verticale- 
ment (fig. 14.26(b)), la force de restreinte a chaque cadre due a la tole situee dans un pan incline de la 
toiture a la valeur donnee par (14.47). Sa composante horizontale Rj^ vaut: 

Rh ^ R cos p (14.46) 

Pour la structure chargee horizontalement, la force restante a appliquer a chaque angle des 
cadres-portiques vaut (Qw / 2) - R^- 

Pour la structure chargee verticalement, Taction simultanee des forces verticales et des 
deux forces horizontales opposees Rj^ doit etre introduite lors du calcul plastique de chaque cadre- 
portique. 
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(a) Forces horizontales 




(b) Charges verticales 

Fig. 14.26 Forces a appliquer a un systeme de cadres a traverse brisee stabilise par la tole (calcul plastique). 



14.4.5 Stabilisation des pannes 

Lors de la verification de la securite structurale des pannes, la question principale est de savoir si la 
tole profilee qu'elles supportent joue le role de stabilisation au deversement (fig. 14.27). En effet, si ce 
n'est pas le cas, la verification de la securite structurale doit etre effectuee avec le moment de deverse- 
ment Mq et non plus avec le moment plastique Mpi (TGC vol. 10, chap. 11). En cas de coefficient 
d'elancement A/) superieur ou egal 0.4, la resistance ultime a la flexion est alors donnee par: 



Md = 



M 



pi 



2 25 1 t4-5 



(14.47) 



V 



D 



avec 



Ad = 



M 



pl 



\ McrD 



(14.48) 



Mpi : moment plastique de la poutre 

McyD\ moment critique de deversement elastique de la poutre 
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largeur utile 
d'une plaque 



d 



charge verticale 



IT 



panne 




traverse de cadre 



Fig. 14.27 Systeme de pannes paralleles stabilisees par la tole profilee. 

Une methode simplifiee [14.3] [14.4] permet de verifier rapidement la stabilite au deversement 
d'une serie de pannes paralleles, a section bisymetrique, stabilisees par les toles perpendiculaires 
(fig. 14.27). Dans cette methode, le coefficient d'elancement Xo vaut: 



\np Npi Irip Npi hj,'^ 

^ ^ = 0.6 ' ^ ^ 



Xj) = 0.6 



a/c 



E t}^ 



(14.49) 



Hp 

Npi 

hp 

d 

b 

ale 
a 

c 



nombre de pannes sur la largeur b du diaphragme 

effort normal plastique de la section de la panne 

hauteur de la tole profilee 

entraxe des nervures de la tole 

epaisseur nette de la tole 

longueur du panneau (largeur du diaphragme) 

rigidite en cisaillement par unite de largeur du panneau 

largeur du panneau (distance entre les cadres, portee des pannes) 

flexibilite en cisaillement du panneau; on considere ici uniquement la part predominante 
ci i de la flexibilite du panneau due a la distorsion du profil selon le tableau 14,20: 

c = CIA = -^T-y (14.50) 



K 



constante (simplifiee) de la tole selon son mode de fixation sur les pannes {K = a\ K) 
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1.5 

inn \ 



f h ^ 



(14.51) 



\ U J 



: coefficient tenant compte du mode de fixation de la tole 

• fixation dans toutes les nervures aux extremites des plaques: = 5 

• fixation dans une nervure sur deux lorsque bsup d < 0.3 : ^= \0 

• fixation dans une nervure sur deux lorsque bsup d > 0.6 : = 15 
(il est possible d'interpoler pour 0.3 < b^up jd <0.6) 

• fixation dans une nervure sur trois (non recommande): = 30 
bsup • largeur de I'aile superieure d'une nervure de la tole 

L'effort tranchant (valeur de dimensionnement) induit dans le diaphragme pour les toitures horizon- 
tales, representant I'effet de la stabilisation, est donne par le produit du glissement yet de la rigidite en 
cisaillement par unite de largeur du panneau alc\ 

Vd =r- (14.52) 

c 

avec Y = ^cr = 0.003 k^r (14.53) 

WQ : fleche initiale horizontale de I'aile superieure de la panne admis: vvq = a/1000 [14.3] 
kcr ■ coefficient d' amplification du deplacement a I'approche du moment critique de deverse- 
ment McrD 

k = ^71— irr-^ (14.54) 

. a crD 

~ M n 

crD 

Le rapport / McrD peut egalement etre exprime sous la forme: 

= An (14.55) 

McrD Mpi ^ 

Md '■ valeur de dimensionnement du moment de flexion de la panne 

La verification de la securite structurale des pannes stabilisees par la tole consiste a eflFectuer les ope- 
rations suivantes: 

• Calculer I/) selon (14.49) : Si A/) < 0.4: M^^Mpi 

Si > 0.4: Md selon (14.47) 

• Verifier Md < ^ (14.56) 

YR 

II faut egalement verifier que I'effort tranchant induit dans le diaphragme (14.52) est inferieur a la 
valeur de dimensionnement de la resistance: 

0.8 Vrp 

Vd ^ (14.57) 

YR 



CONTREVENTEMENTS 



645 



: valeur de dimensionnement de I'effort tranchant (14.52) 
0.8 : facteur de resistance supplementaire 

V/ip : resistance ultime au cisaillement du panneau; on admet, pour simplifier, que cette resistance 
est egale a la resistance ultime V/jj des attaches de couture (tab. 14.19). 



14.5 Exemples numeriques 

Le cadre analyse dans rexemple de la section 1 1.6, non contrevente, ne satisfait pas la limitation du 
deplacement horizontal sous Teffet du vent (§ 12.7.2). Nous allons, dans cet exemple, dimensionner deux 
elements d'un contreventement longitudinal (reprenant les efforts transversaux) et determiner Tinfluence 
de ce dernier sur le deplacement horizontal du cadre. 

14.5.1 Calcul d'un contreventement triangule 
Donnees 

La verification des elements porteurs de la halle (traverse, montant) se trouve a la section 12.7, celle des 
elements secondaires a la section 8.4. Les elements du contreventement longitudinal de toiture de la halle 
que nous allons dimensionner, soit la diagonale d'extremite et la panne intermediaire centrale, sont montres 
a la figure 14.28. 




15.0 ^ 

Fig. 14.28 Disposition du contreventement longitudinal. 



Le predimensionnement donne les profils suivants : 
Diagonale 

Ik 7100 mm 

- ^Kmax = 250 izmin = = — — — = 28.4 mm 

' ^ Kmax 250 

Choix: UNP 300 (/^ = 29.0 mm) 
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Panne intermediaire 

Les pannes dimensionnees au paragraphe 8.4.1 sont des IPE 140 (sans tirant). La panne intermediaire 
qui fait partie du contreventement est soumise a un effort normal supplementaire, ce qui conduit au choix 
d'un profil HEB 140 (meme hauteur que les pannes courantes). La panne de bord, qui fait aussi partie du 
contreventement, est moins sollicitee en flexion verticale. Elle n'est pas verifiee dans cet exemple. 



Charges a considerer 

Les charges sur la halle et les elements sont donnees aux paragraphes 6.9.2 et 8.4.1. Celles qui sont uti- 
lisees dans cet exemple sont les suivantes: 

• Cadre 

Vent transversal : qr^w = 3.8 kNm et 2.2 kN/m , respectivement (fig. 14.29) 

• Diagonale 

Poids propre: g^i^^ = 0.462 kN/m 

• Panne intermediaire 

Poids propre: ga = 0.337 kNm 

Poids des elements non porteurs: qfi^i = 0.95 kNm 
Neige: q^^^ = 2.43 kN/m 




Fig. 14.29 Forces sur un cadre dues au vent transversal. 



Situations de risque 

• Diagonale 

La diagonale est soumise a la flexion due h son poids propre gdiag a un effort normal du au vent. 
Vent transversal preponderant: 1 .3 gdlag + 1-5 gr,w 

• Panne intermediaire 

La panne est soumise a la flexion gauche composee d'effort normal. La depression due au vent n'est pas 
prise en compte. 

N°5: Neige preponderante: ]3ga + \.5qr,s + ^'^Qfin +0.8^,-^vv 
N°6: Vent preponderant: 1.3^^ +\.5qr^w -^^^^^fln -^O.Sqr^s 



Efforts interieurs 

Les efforts interieurs dans les elements du contreventement longitudinal ont ete calcules avec un logi- 
ciel permettant de prendre en compte les effets tridimensionnels. 

^ Les efforts normaux dus au vent se rapportant aux elements du contreventement a dimensionner sont 
resumes dans le tableau 14.30. Ces efforts dependent du sens du vent agissant horizontalement sur la halle. 
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Element 


Nmax [kN] 


Diagonale d'extremite 


± 68 


Panne intermediaire centrale 


± 230 



Securite structurale de la diagonale 

• Efforts interieurs 

Sdiag Icliag 0.462 kN/m • (7.1 m) 
Md = 1-3 = 1.3 ■ = 3.8 kNm 

'8 8 

A^j = 1.5 /V;„a;c = 1-5 (-68 1^^1) = -102 kN 

• Verification au flambage 

Le flambage se produit selon I'axe faible, done dans le meme sens que la flexion due au poids propre. 
On utilise alors la formule (8.3) du chapitre 8: 



Nk JYR j _ !^ MrIyr 

Ncr 

avec a> = 1 .0 (barre chargee transversalement) 

- Longueur de flambage: 

IKz = Idiag = 7100 mm 

- Charge critique de flambage elastique: 

k'^ EI. 7r2 ■ 210 • 10^ N/mm2 • 4.95 • 106 mm4 , 
Ncr = — = ^ = 203.5 • 103 N = 203.5 kN 

IjCz (7100 mm) 

- Moment resistant: 

Mr ^ Mpiz = fy = 235 N/mm2 • 130 • lO^ mm3 ^ 30.6 • 10^ Nmm = 30.6 kNm 

- Resistance ultime au flambage: 

A^^ = K fy A = 0.12 • 235 N/mm2 • 5880 mm^ = 165.8 • 10^ N = 165.8 kN 

IKz 7100 mm 



avec 



^Kz - — = = 245 



29 mm 



Xk = ^ = =2.6 ^ K ^ 0.12 (fig. 12.25, courbec) 

Ar 94 



- Verification; 



102 kN 1 1.0 -3.8 kNm ^ ^„ on a nc in ^ix 

+ • ———— — 7— = 0.67 + 2.0 -0.14 = 0.95 < 1.0 OK 



165.8 kN/1.1 102 kN 30.6 kNm/1.1 

203.5 kN 

Cette verification inclut la verification de la resistance en section. 



Securite structurale de la panne intermediaire 

• Efforts interieurs (situation de risque n° 5) 
- Flexion selon Taxe fort: 

q^y = \3 ga cos 9.5° + 1.5 q^^ cos 9.5*^ + 1.3 q fi^ cos 9.5° 

= 1.3 • 0.337 kN/m - cos9.5° + 1.5 • 2.43 kN/m ■ cos9.5° + 1.3 ■ 0.95 kN/m • cos9.5° 
= 6.1 kN/m 
( /2 



Mdy = ^dy^-^ = ^'^ ^^'^ ' ^^'^^^^^ = 13.7 kNm 
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Flexion selon I'axe faible: 

q^z = 1-3 sin 9.5°+ 1.5 ^ sin 9.5°+ 1.3 qjin sin9.5° 

= 1.3 • 0.337 kN/m • sin'9.5°+ 1.5 • 2.43 kN/m ■ sin9.5°+ 1.3 • 0.95 kN/m • sin9.5° 
= 0.9 kN/m 

2 / n2 



I 



= 0.9 kN/m 



(6.0 m) 



= 2.0 kNm 



16 16 

- Effort normal : 

Ndmax = 0.8 N^ax = 0.8 • (- 230 kN) = - 184.0 kN 

Efforts interieurs (situation de risque n° 6) 

- Flexion selon I'axe fort: 
Mdy = 8.1 kNm 

- Flexion selon I'axe faible: 

Mdz = 1.4 kNm 

- Effort normal : 

Ndmax = 1-5 Nmax = 1.5 • (- 230 kN) = - 345 kN 

Verification de I'interaction flexion gauche-effort normal 

La panne est sollicitee a la flexion gauche composee d'effort normal. On admet que la tole profilee 
empeche le deversement de la panne et le flambage selon I'axe faible. La verification est faite a I'aide 
de la formule (42) de la norme SIA 161 et pour la situation de risque n° 5 (il a ete verifie qu'elle est 
determinante). 



M 



dy 



a = 5 



V 

avec 



+ 



M 



plz,N IYR 



< 1.0 



J 



Nd 



N 



pi ' Y R 



= 5 



184 kN 



1010 kN, 1.1 



= 1 .0, mais a > 1 . 1 => a = 1.1 



- Moment resistant selon I'axe fort reduit par I'effort normal : 



Mply,N = Mply ^2 



avec ^2 = 



1 - 



V 



1 - 



w 



2 Al 



N pi YR ) 
1 



= 57.8 kNm ■ 1.12 



1 - 



184.0 kN 



V 



1010 kN/1.1 



J 



= 51.8 kNm 



896 mm^ 
2 • 4300 mm2 / 



1 - 



= 1.12, mais 1-20 



OK 



M piyi i\l < M ply = 57.8 kNm 



OK 



Moment resistant selon I'axe faible reduit par I'effort normal 
Mpiz^N = Mpiz = 28.2 kNm 



pour 



Nd 



184.0 kN 



Npi 'YR 1010 kN/1.1 



= 0.20 < 



w 



896 mm 2 
4300 mm 2 



= 0.21 



OK 



Verification: 

13.7 kNm ^ 2 
.51.8 kNm/1. J 



+ 



2.0 kNm ^1' 



28.2 kNm/1.1/ 



= 0.15 < 1.0 



OK 



Verification au flambage 

Nous admettons que le flambage hors plan et le deversement de la panne sont empeches par la tole de toi 
ture. La verification au flambage est faite pour la situation de risque n° 6 (il a ete verifie qu'elle est determi- 
nante) a I'aide de la formule (8.3) du chapitre 8 (nous negligeons le moment de flexion selon I'axe faible): 
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+ 



1 ^ Mdmax,y ^ . ^ 



1 - 



N 



cry 



avec A'^ = 555 kN {Ik = 6.0 m) 
N = 869 kN 

cry 

CO = \.0 (barre chargee transversalement) 

MRy = ^2 Mpiy = 1.12 • 57.8 kNm = 64.7 kNm 



MRy< 

V 

^MRy 

Verification: 

345 kN 
555 kN/1.1 



1 +0.2 



NKyllR 
= 64.7 kNn 



M 



ply 



= 1 +0.2 • 



345 kN ^ 
555 kN/l.lJ 



+ 



1 



1.0 • 8.1 kNm 



1 - 



345 kN 64.7 kNm/ 1.1 



= 0.91 < 1.0 



57.8 kNm = 65.7 kNm 



OK 



869 kN 

Nous constatons que la verification est juste satisfaite. Une verification au flambage a I'aide de la for- 
mule d'interaction avec flexion gauche (TGC vol. 10, formule (6.30)) pourrait s'averer necessaire. Elle 
ne sera pas faite dans le cadre de cet exemple numerique. 



Effets du contreventement sur le deplacement horizontal du cadre 

Pour connaitre I'effet du contreventement sur les cadres, on a choisi d'etudier le cadre se trouvant au 
centre de la halle, soit le cadre n° 4 (fig. 14.28). L'effet du contreventement longitudinal sur ce cadre peut 
etre modelise par un ressort (fig. 14.31), dont la valeur de la constante, kcv = 3.6 kN/mm, est obtenue par 
un calcul par ordinateur. 




A. 



Fig. 14.31 Modelisation du contreventement de toiture. 



La deformation horizontale due a une action de courte duree gse^court = 0.8 etait de 65 mm et ne res- 
pectait pas la valeur limite de 53 mm (§ 12.7.2). Avec un contreventement longitudinal, la verification donne: 

h 8000 mm ^ 

^max = 10.5 mm < = — = 53 mm Uls. 

150 150 



14.5.2 Calcul d'un contreventement en tole profilee 

Le cadre analyse dans Texemple de la section 1 1 .6 n'est pas contrevente. II reprend aussi bien les forces 
verticales qu'horizontales. Cependant, la couverture en tole profilee, dimensionnee au paragraphe 7.5.1, 
participe a la resistance etant donne sa rigidite dans le plan de la toiture et ses fixations a la structure por- 
teuse (pannes et traverses de cadre), a condition egalement que les pignons soient contreventes. 
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Donnees 

Nous allons dans cet exemple determiner Tinfluence des diaphragmes en tole profilee sur les efforts 
interieurs soUicitant les cadres. La structure porteuse est composee de cadres a deux articulations et a tra- 
verse brisee, dont les elements porteurs et secondaires ont ete dimensionnes aux sections 1 2.7 et 8.4 respec- 
tivement. La disposition des toles est montree a la figure 14.32. 



panneau 



b = 1.6 n\ 



panne IPE 140 



Cadre 



traverse IPE 450 
montants HEA 300 



tole profilee 
SP4 1/0.80 



9.25 8.0 



a = 6.0 m 




Dimensions en [m] 



pignon 
contrevente 



Tole profilee 
Fixation tole 



Fig. 14.32 Dimensions de la halle. 

Montana SP 41, ep. 0.80 mm (acier S280), lyp = 0.203 • 10^ mm ^/m 

Sur les pannes, une nervure sur deux (vis autoperceuse SFS SD 12 H I 5-5.5x32) 

Couture, rivet pop, 0 4.8 mm, = 300 mm 

Sur les pignons, 4 vis autoperceuses par connecteur, 4 connecteurs par pan. 
Sur les traverses, deux boulons Ml 6 acier 4.6 



Fixation panne : 

La configuration du diaphragme correspond a celle de la figure 14.17(aII). 



Caracteristiques d'un panneau 

• Caracteristiques geometriques et mecaniques du panneau a x b 



a 

A 
b 
b 



d 



Slip 



= 6000 mm 
= 1900 mm 
= 1640 mm^ 
= 7600 mm 
= 120.5 mm 
= 193.5 mm 



d^^ = 4.8 mm 



E 

fy 



= 210kN/mm2 
= 280 Nmm^ 



hp 
n 
^b 
rif 

Hp 



= 41 mm 

= 7 
= 1 
= 3 
= 4 
= 5 



as 



V 



n 



sc 



= 16 

= 6000/774 = 8 



P 

tn 
u 



= 387 mm 
= 0.15 mm 
= 0.60 mm 
= 0.30 mm 
- 0.76 mm 
= 248 mm 



1900 
300 



- 1 • 4 = 20 
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stp {nsh - 1) 2 • 0.30 mm ■ 0.15 mm(8 - 1) 
C2.2 - — ^ = ■ ^ = 0.124 mm/kN 



C23 = 



2 Sip + P\ Hp 2 • 20 • 0.15 mm + 1.0 -5 - 0.30 mm 

4 [n-l] ( Stp] 4*(7-l)A^_ 0.15mm^ 



2 

rip 



Spr + 



Pi 



, 0.60 mm + 
72 - 5 I 1-0 

3 



= 0.073 mm/kN 



72 . (6000 mm)-" ■ 0.80 

C3 = ~ ^ ^ ^ = 0.089 mm/kN 

4.8£/\Z?2 4g . 210kN/mm2 . 1640 mm^ • (7600 mm)^ 

c = 0.346 + 0.012 + 0.010 + 0.124 + 0.073 +0.089 = 0.654 mm/kN 

Calcul elastique du cadre contrevente par la tole 

• Efforts interieurs du cadre metallique non contrevente 

On trouve a la figure 1 1.39 la repartition des moments de flexion, des efforts normaux et des efforts 
tranchants du cadre pour les charges non ponderees, determinee selon un calcul elastique de premier 
ordre. 

• Flexibilite d'un panneau 

Dans la direction horizontale, elle est donnee par: 

c 0.654 mm/kN ^ ^-7-* /i kt 

ch = = ^ — = 0.672 mm/kN 

^ cos2 p cos^ 9.5^ 

- Cas des charges verticales (situation de risque n° 2): 

La flexibilite horizontale kcde (^S- 14.24(b)) du cadre seul vaut: 
kcde = 0.064 mm/kN 

La flexibilite relative du cadre contrevente est donnee par: 
^ _ _ 0.672 mm/kN _ 

" ' 0.064 mm/kN ~ 

Cette valeur, tres grande, montre que la pente de la traverse brisee est trop faible pour conduire a 
une reduction des efforts dans les cadres. 

- Cas de la charge horizontale q^^ (situation de risque n° 4): 
La flexibilite horizontale kcdl (fig- 14.24(a)) du cadre seul vaut: 
kcdl - 3.54 mm/kN 

La flexibilite relative du cadre contrevente vaut done: 
^ _ _ 0.672 mm/kN _ q 
kcdl 3.54 mm/kN 

- Facteurs de reduction: 
Pour une halle comportant 8 cadres (avec les pignons), les facteurs a appliquer aux cadres interme- 
diaires (efforts et deplacements horizontaux) sont les suivants (tableau 7.1 des Recommandations 
europeennes CECM N° 88): 
cadres 2 et 7 : 77 = 0.310 
cadres 3 et 6 : 77 = 0.488 
cadres 4 et 5 : 77 = 0.570 

Efforts repris par les cadres (fig. 14.33) 

Les forces horizontales sur les montants du cadre dues au vent transversal (fig. 1 1 .36) peuvent etre rem- 
placees, pour simplifier, par des forces ponctuelles s'appliquant a Tangle de chaque cadre: 

Qw.r = qw.r \ = 6.0 kN/m • = 24.0 kN 

dont la composante dans le plan de la tole vaut: 

= . 24.3 kN 

cos/3 cos9.5^ 
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- Verification: 

jQ V,^ , ^ 1 .5 ■ 39.6 kN = 59.4 kN < = ^^^'^ = 94.5 kN OK 

• Introduction des forces Q^; 

- Sollicitation: 
Gw,r = 16.8 kN 

- Resistance ultime: 

Vjf^p = 2 min [V/?3, V/?4] 

^/?3 = i32 Vf^fp = 1.0 ■ 5 • 3.6 kN = 18.0 kN 
^/?4 = np VRpr = 5 • 80 kN = 400 kN 

La resistance est determinante. 

- Verification: 

Vr3 2 • 18 0 kN 

70 Qw r = 1.5 • 16.8 kN = 25.2 kN < -^^ = f'; = 32.7 kN OK 
''^ YR 1.1 

• Modes de ruine a exclure 

- Fixation tole-panne: 

1/ CO A 1 XT ^ n ^ ^Rtp ^ . 7600 mm • 3.6 kN co a 1 xt 

Vpr, = 52.0 kN < 0.6 ^ = 0.6 — — — tt^^tt- = 53.0 kN OK 

p a3 387 mm • 0.80 

- Ruine par distorsion de la tole: 

CO A 1 XT / A ^ ^-^/^ A A (0.76 mm) 1-^ • 7600 mm • 0.37 kN/mm^ 
Vrp = 52.0 kN < 0.9 — = 0.9 ■ ^ ^ — 

^ d^'^ (193.5 mm)0-5 OK 

= 121 kN 

• Verification des pannes de bord 

Les pannes de bord sont soUicitees par un effort normal du a Teffet diaphragme. Cet effort vaut: 

{Qw,rla) L (24 3 kN/ 6 0mV(420 m')2 -? 

Ny,^r = ^1 = ^ o • 0-80^ = 60.2 kN 

o b o ' 7.6 m 

Cet effort normal, de compression ou de traction, doit etre combine avec I'effort de flexion du aux charges 
verticales agissant sur la panne de bord. Cette verification n'est pas effectuee dans cet exemple. 
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Annexes 



A 14.1 Coefficients a tenant compte de Teffet des pannes intermediaires 



Nombre total de pannes 
rir, sur la lareeur h 


a\ 


«2 


«3 


2 


1.00 


1.00 


1.00 


3 


1.00 


1.00 


1.00 


4 


0.85 


0.75 


0.90 


5 


0.70 


0.67 


0.80 


6 


0.60 


0.55 


0.71 


7 


0.60 


0.50 


0.64 


8 


0.60 


0.44 


0.58 


9 


0 60 


0 40 


0 53 


10 


0.60 


0.36 


0.49 


11 


0.60 


0.33 


0.45 


12 


0.60 


0.30 


0.42 


13 


0.60 


0.29 


0.39 


14 


0.60 


0.27 


0.37 


15 


0.60 


0.25 


0.35 


16 


0.60 


0.23 


0.33 


17 


0.60 


0.22 


0.31 


18 


0.60 


0.21 


0.30 


19 


0.60 


0.20 


0.28 


20 


0.60 


0.19 


0.27 



A 14.2 Coefficients P tenant compte du nombre d'attaches tole-panne par largeur utile de plaque 



Nombre total nj 


Coefficient P\ 


Coefficient )82 


Coefficient 63 


d' attaches 












par largeur utile 


Recouvrementdes 


Recouvrement 




Recouvrement des 


Recouvrement 


de plaque 


toles en sommet 


des toles en 




toles en sommet 


des toles en 


d'onde 


plage 




d'onde 


plage 


2 


0.13 


1.00 


1.00 


0.50 


1.00 


3 


0.30 


1.00 


1.00 


0.67 


1.00 


4 


0.44 


1.04 


1.11 


0.75 


1.00 


5 


0.58 


1.13 


1.25 


0.80 


1.00 


6 


0.71 


1.22 


1.40 


0.83 


1.00 


7 


0.84 


1.33 


1.56 


0.86 


1.00 


8 


0.97 


1.45 


1.71 


0.88 


1.00 


9 


1.10 


1.56 


1.88 


0.89 


1.00 


10 


1.23 


1.68 


2.04 


0.90 


1.00 
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A 14.3 Constante K du profil tenant compte du mode de fixation de la tole 

Tableau A 14.3.1 Valeurs de K pour tole fixee dans toutes les nervures. 



6 




0.1 


0.2 


0.3 


0.4 


0.5 


0.6 


0.7 


0.8 


0.9 


10° 


0.1 


0.016 


0.031 


0.040 


0.042 


0.042 


0.048 


0.065 


0.111 


0.221 




0.2 


0.056 


0.101 


0.123 


0.125 


0.123 


0.139 


0.200 


0.366 


0.873 




0.3 


0 125 


0.204 


0.238 


0 233 


0.226 


0 264 


0 402 


0 786 






0.4 


0.222 


0.338 


0.375 


0.356 


0.345 


0418 


0 689 


1.445 






0.5 


0 349 


0 494 


0.526 


0 486 


0.473 


0 605 


1 082 


2 428 






0.6 


0 502 


0.668 


0.682 


0 615 


0 608 


0 837 


1 607 








07 


0 677 


0 851 

X^ • X^ 


0 834 


0 736 


0 752 


1 128 


2 308 








0.8 


0.869 


1.035 


0.975 


0.844 


0.907 


1.494 


3.200 






20° 


0.1 


0.018 


0.032 


0.039 


0.039 


0.039 


0.046 


0.066 


0.111 


0.276 




0.2 


0.068 


0.101 


0.111 


0.106 


0.104 


0.131 


0.221 


0.452 






0.3 


0.148 


0.193 


0.194 


0.174 


0.177 


0.255 


0.492 








0.4 


0.249 


0.289 


0.267 


0.230 


0.259 


0 444 


0.931 








0.5 


0.356 


0.372 


0.315 


0.270 


0.364 


0.725 










0.6 


0.448 


0.420 


0 326 


0 303 


0 512 












0.7 


0.509 


0.423 


0 301 


0 346 














0 8 


0 521 


0 372 


0 259 


0 413 












30° 


0.1 


0.020 


0.032 


0.037 


0.036 


0.036 


0.044 


0.070 


0.133 






0.2 


0.075 


0.095 


0.094 


0.084 


0.087 


0.132 


0.256 








0.3 


0.148 


0.157 


0.135 


0.116 


0.152 


0.291 










0.4 


0.208 


0.186 


0.139 


0.139 


0.253 












0.5 


0.226 


0.161 


0.112 


0.176 














0.6 


0.180 


0.089 


0.093 
















0.7 


0.077 
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Tableau A 14.3.2 Valeurs de K pour tole fixee dans une nervure sur deux. 



6 




0.1 


0.2 


0.3 


0.4 


0.5 


0.6 


0.7 


0.8 


0.9 


10° 


0.1 


0.091 


0.140 


0.186 


0.229 


0.270 


0.312 


0.362 


0.440 


0.627 




0.2 


0.312 


0.446 


0.575 


0.699 


0.817 


0.943 


1.112 


1.425 


2.472 




0.3 


0.665 


0.907 


1.144 


1.370 


1.589 


1.835 


2.204 


2.979 






0.4 


1.156 


1.529 


1.891 


2.239 


2.578 


2.948 


3.655 


5.251 






0.5 


1.793 


2.313 


2.819 


3.305 


3.782 


4.397 


5.519 


7.872 






0.6 


2.533 


3.206 


3.858 


4.509 


5.192 


6.096 


7.875 








0.7 


3.334 


4.148 


4.949 


5.780 


6.737 


8.112 


10.82 








0.8 


4.236 


5.170 


6.051 


7.066 


8.404 


10.47 


12.59 






20° 


0.1 


0.096 


0.144 


0.190 


0.232 


0.273 


0.315 


0.368 


0.459 


0.680 




0.2 


0.339 


0.472 


0.597 


0.716 


0.832 


0.966 


1.177 


1.659 






0.3 


0.743 


0.978 


1.204 


1.416 


1.633 


1.927 


2.481 








0.4 


1.317 


1.673 


2.009 


2.325 


2.679 


3.246 


3.840 








0.5 


2.075 


2.559 


3.011 


3.436 


3.993 


4.969 










0.6 


3.006 


3.625 


4.194 


4.752 


5.588 












0.7 


4.042 


4.789 


5.494 


6.272 














0.8 


5.122 


6.013 


6.883 


7.861 












30° 


0.1 


0.101 


0.150 


0.194 


0.236 


0.276 


0.319 


0.378 


0.495 






0.2 


0.372 


0.500 


0.621 


0.734 


0.850 


1.005 


1.298 








0.3 


0.827 


1.051 


1.260 


1.456 


1.697 


2.098 










0.4 


1.477 


1.801 


2.092 


2.393 


2.830 












0.5 


2.319 


2.727 


3.075 


3.499 














0.6 


3.320 


3.738 


4.041 
















0.7 


4.378 



















15 Voies de roulement de ponts roulants 




i 



Voie de roulement pour semi-portique bipoutre 

La voie est constituee d'une poutre de roulement reposant sur des poteaux et stabilisee longitudina- 
lement par un contreventement en croix de St-Andre. 
Photo Jean Mulhauser, Fribourg 
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15.1 Introduction 



15.1.1 Engins de manutention 

La manutention d'objets Jourds dans une halle industrielle necessite souvent I'emploi d'engins spe- 
ciaux dits engins de manutention ou de levage. Parmi les plus courants (fig. 15.1), mentionnons : 

es ponts roulants, monopoutre et bipoutre, 
e palan monorail, 
a grue console roulante, 
a grue console pivotante, 
a grue portique. 



• 



® 



/ 



pont roulant 



poutre de 
roulement 




charge lev6e Q 



\ telecommande 




:5L 




(T) Pont roulant interieur 

@ Palan monorail 

(3) Grue console roulante 

(4) Grue console pivotante 



Grue portique ou pont roulant exterieur 



Fig. 15.1 Exemples d'engins de manutention, 



La figure 15.2 montre les surfaces balayees par les divers engins sur une aire de travail d'une halle 
industrielle (surfaces d'action). Dans ce chapitre, nous nous limiterons a I'etude des voies de roule- 
ment destinees aux engins qui en necessitent (les ponts roulants), le calcul et le dimensionnement des 
engins de levage eux-memes etant du ressort du fabricant specialise. Apres avoir defini quelques exem- 
ples de ponts roulants de fa9on a pouvoir proceder a leur classement, nous examinerons quelques 
details de construction relatifs aux poutres de roulement (sect. 15.2). Nous decrirons ensuite le chemi- 
nement de la charge et des forces dues au pont roulant (sect. 15.3), ce qui nous permettra de proceder 
aux verifications de I'aptitude au service (traitee en premier lieu car le choix des dimensions de la voie 
est souvent determine par les cri teres de deformations) et de la securite structurale (sect. 14.4 et 15.5). 
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Fig. 15.2 Surfaces d'action de divers engins de levage. 



Nous traiterons enfin des effets de la fatigue a prendre en compte au stade de la conception et lors du 
dimensionnement (sect. 15.6). La section 15.7 traite un exemple complet de dimensionnement et veri- 
fication d'une poutre de roulement. 



15.1.2 Fonts roulants 

Un pont roulant, dont un exemple est donne a la figure 15.3, est un engin de levage mobile circulant 
sur une voie de roulement. II est constitue d'une ou plusieurs poutres sur lesquelles se deplace, transver- 
salement a la voie principale, un chariot de transfert equipe d'un treuil pour le levage de la charge. Si le 
pont est constitue d'une seule poutre, on parle de pont roulant monopoutre, Dans les autres cas, on a 
affaire a un pont bipoutre ou multipoutre. 

La voie de roulement est la structure porteuse de I'engin de levage, constitute d'une ou deux poutres 
de roulement et ses supports. Habituellement, la voie est constitute de deux poutres paralleles surmon- 
tees d'un rail special et sur lesquelles circule le pont roulant. Ce dernier peut egalement etre suspendu 
aux poutres. On parle alors de pont roulant suspendu. Si le treuil est suspendu directement a une poutre 
de roulement, on parle de pont monorail. 

La poutre de roulement est I'element porteur longitudinal de la voie (profile lamine, poutre compo- 
see a ame pleine, poutre a treillis). Le pont roulant standard circule sur la poutre de roulement, munie 
alors d'un rail special. Le pont roulant suspendu ou le monorail circule directement sur les ailes infe- 
rieures de la poutre de roulement. Les poutres de roulement sont des poutres simples ou continues. 
Leurs appuis sont constitues par des poteaux independants ou par des corbeaux fixes sur les poteaux de 
la halle. 

Les elements mobiles (crochet, chariot, pont) d'un engin de manutention permettent d'eflfectuer 
simultanement trois genres de mouvements : 

• levage : mouvement vertical de la charge levee, 

• direction : mouvement du chariot transversal a la halle, 

• translation : mouvement du pont roulant longitudinal a la halle. 



La figure 15.3 montre I'exemple d'un pont roulant de type bipoutre. Les deux poutres du pont sont 
constitutes de caissons raidis interieurement par des diaphragmes. La portee des ponts roulants peut 
atteindre 40 m et la charge levee maximale au crochet, normalement situee entre 50 et 320 kN pour les 
ponts standard, pe,ut s'elever jusqu'a 3000 kN. 

A titre d'exemple egalement, nous resumons dans le tableau 15.4 les caracteristiques moyennes des 
ponts roulants usuels de type bipoutre pour differentes portees et charges nominales levees Qnom- 
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Coupe A-A 



ouverture : 20 850 



Fig. 15.3 Exemple d'un pont roulant de type bipoutre. 



Parmi les donnees necessaires au constructeur du pont roulant, il y a : 

• la charge levee maximale Qnom^ 

• la portee s du pont roulant, 

• les vitesses de levage, de direction et de translation. 

Sur la base de ces indications, le constructeur fournit a Tingenieur responsable du projet de la halle 
les donnees suivantes: 

• type et dimensions du chariot, 

• positions extremes du chariot (e) et du crochet (g), 

• empattement (ecartement (a) des galets). 
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Tableau 15.4 Caracteristiques moyennes des ponts roulants usuels de type bipoutre. 









Dimensions 




Course 


Vitessesde 


Charges sur un 


Charge 


Portee 










du 


levage') 


galet^) 














crochet 








\dnom 




Stnin 




b 


X 


a 






^r, max 


n 


[kN] 


[m] 


[mm] 


[mm] 


[mm] 


[mm] 


[mm] 


[mm] 


[m/min] 


[kN] 


[kN] 


50 


10 


-20 


^1 /~\ /~\ 

700 


/~\ /~\ 1 A j~\ j~\ 

200/300 


1320 


2300 


6000 


5/0.8 


D\j. 1 U 


R 4S 




12 


-20 






1 320 


2300 






DO. 1 3 






15 


-20 






1320 


2800 








14 SO 




18 


-60 






1360 


3300 






48.25 


18.50 




20 


-60 






1360 


3300 






45.45 


15.55 




25 


-120 






1420 


4000 






51.90 


21.65 




30 


-120 






1420 


4800 






59.60 


29.10 


80 


10 


5 


700 


200/300 


1360 


2300 


6000 


5/0.8 




1 0 RO 




12 


5 






1 360 


2300 








1 3 00 




15 


5 






1360 


2800 






61 on 


1 7 OS 




18 


5 






1360 


3300 






64.80 


20.45 




20 


5 






1360 


3300 






65.60 


18.40 




25 


-115 






1480 


4000 






69.10 


23.90 




30 


-115 






1480 


4800 






77.10 


31.60 


100 


10 


5 


700 


200/300 


1360 


2300 


6000 


4/0.6 


64 10 


1 1 OS 

1 i .y^ 




12 


5 






1360 


2300 








1 3 60 




15 


5 






1360 


2800 






1^ 40 


1 R 7S 




18 


5 






1480 


3300 






77.10 


21.90 




20 


5 






1480 


3300 






73.70 


18.20 




25 


-115 






1480 


4000 






81.45 


25.30 




30 


-115 






1480 


4800 






89.70 


33.15 


125 


10 


190 


f-\ f-\ ji— 

885 


200/300 


1490 


2300 


6000 


5/0.8 


SO 


1 RO 




12 


190 






1490 


2300 






R1 RO 


1 S 60 




15 


190 






1490 


2800 






60 


90 SO 




18 


190 






1490 


3300 






92.50 


23.80 




20 


80 






1600 


3300 






88.50 


19.30 




25 


80 






1600 


4000 






96.60 


26.45 




30 


80 






1600 


4800 






105.80 


35.10 


160 


10 


80 


900 


200/300 


1600 

1 V7 Vy Vy 


2300 


6000 


4/0.6 


10? RD 


IRIS 




12 


80 






1600 

1 V7 Vy Vy 


2300 






lOR 10 


90 OS 




15 


80 






1600 

1 V 7 Vy Vy 


2800 






1 1 7 70 


97 9S 




18 


80 






1600 


3300 






111.60 


19.85 




20 


80 






1600 


3300 




- 


1 14.90 


22.03 




25 


80 






1600 


4000 






124.50 


29.40 




30 


80 






1600 


4800 






134.60 


37.70 


200 


10 


55 


1050 


200/300 


1770 


2300 


6000 


3.2/0.5 


129.60 


19.60 




12 


55 






1770 


2300 






131.80 


21.70 




15 


-55 






1880 


2800 






132.85 


19.05 




18 


-55 






1880 


3300 






136.50 


21.25 




20 


-55 






1880 


3300 






140.70 


24.30 




25 


-55 






1880 


4000 






151.00 


32.15 




30 


-55 






1880 


4800 






163.60 


42.80 
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Tableau 15.4 (suite). 











Dimensions 




\^UU1 be 


V V LCooCo UC 


Charges sur un 




r ui Lcc 












uu 




galet^) 
















CI UCI ICL 








Qnom 




Smin 




b 


X 


a 






Qr.max 


Qr,min 




[m] 


[mm] 


[mm] 


[mm] 


[mm] 


[mm] 


[mm] 


[m/min] 


m] 


[kN] 


250 


10 


-50 


1050 


200/300 


1880 


3100 


6000 


5/0.5 


151.95 


24.95 




12 


-50 






1880 


3100 






157.40 


26.50 




15 


-50 






1880 


3100 






159.05 


22.95 




18 


-50 






1880 


3300 






164.05 


26.15 




20 


-50 






1880 


4000 






167.85 


28.35 




25 


-50 






1880 


4000 






179.10 


36.50 




30 


-50 






1880 


4800 






190.45 


45.45 



Remarques 

1) Levage principal / Levage de precision. 

2) En general, la documentation distribuee par les constructeurs ou fournisseurs de ponts roulants ne donne que les 
reactions maximale et minimale agissant sur un seul galet; il est d'usage d'admettre que la meme reaction agit sur 
rautre galet, du meme cote. Cet usage n'est plus acceptable lorsque le chariot n'est pas centre par rapport aux 
galets ou lorsqu'une des poutres d'un pont roulant bipoutre supporte une cabine. 



• diametre des galets, 

• charges extremes des galets du pont roulant sur la poutre de roulement, 

• type de rail necessaire, 

• longueur du pont hors tout, 

• effort de tamponnement sur le butoir. 

Les ponts roulants peuvent etre integres dans des halles de fabrication, de montage ou dans des cen- 
trales de production d'energie. lis peuvent egalement circuler a I'air libre. Dans ce cas, la voie de roule- 
ment et ses supports constituent une structure porteuse independante de la halle. 

15.1.3 Classification des ponts roulants 

Les ponts roulants sont classes selon deux criteres : Tetat de chargement et la frequence d'utilisation 
(voir norme SIA 160 et sect. 6.7 du present volume). Cette classification a ete etablie par la Federation 
Europeenne de la Manutention (FEM) [15.1], 

Le tableau 6.14 (SIA 160, tabl. 23) definit les classes Ql a Q4 (de la moins chargee a la plus chargee) 
en fonction de I'etat de chargement du pont roulant. Ces etats de chargement servent a preciser dans 
quelle mesure le pont roulant est utilise a sa charge maximale ou a des charges plus faibles. 

Le tableau 6.15 (SIA 160, tabl. 24) montre la designation des classes UO a U9 (de la moins utilisee a 
la plus utilisee) en fonction de la frequence d'utilisation, c'est-a-dire de la duree effective de fonction- 
nement pendant la duree d'exploitation. De plus, le nombre de cycles de levage previsible pendant cette 
duree, done a considerer pour la verification a la fatigue, y figure egalement. 

Le tableau 15.5 donne quelques exemples de classification de ponts roulants les plus couramment 
utilises par combinaison de I'etat de chargement et de la frequence d'utilisation. 



666 CHARPENTES METALUQUES 



Tableau 15.5 Exemples de classification. 



Description du pont roulant 


Etat de 


Frequence 




chargement 


d'utilisation 






T JO a T J9 


Pont roulant de montage et de demontaee pour salle de machines 

O O ST 


Q2aQ3 


U0aU2 


Pont roulant d'entrepot 


Q2aQ3 


U3 aU6 


Pont roulant d'atelier (par exemple de construction metallique) 


Q2aQ3 


U3 aU4 


Pont roulant a grappin 


Q4 


U3 aU9 


Pont roulant pour depot de ferraille ou pont roulant a electro-aimant 


Q4 


U3 aU6 


Pont roulant de coulee et pont vireur de forge 


Q4 


U3 aU9 


Portique a crochet 


Q3 aQ4 


U3 a U6 


Portique a grappin 


Q4 


U3 aU9 


Pont roulant pour conteneurs 


Q3 


U3aU6 



15.2 Details de construction et tolerances 

15.2.1 Rails de roulement 

Les rails des ponts roulants equipant les poutres de roulement sent en general constitues par de sim- 
ples fers plats ou alors par des profils speciaux pour ponts roulants. La largeur minimale du rail et le type 
d'acier sent definis par le fabricant du pont roulant, notamment en fonction des reactions d'appui des 
galets. La forme du rail depend de son systeme de fixation sur la poutre de roulement et de T importance 
du pont roulant. 

On peut distinguer trois types de rail selon le mode de fixation (fig. 15.6): 

• le rail soude, 

• le rail boulonne (ou anciennement rivete), 

• le rail pince. 

Rail en fer plat soude 

Ce type de rail (fig. 15.6(a)) est couramment utilise pour les ponts roulants de classe (Ql a Q3; UO a 
U6). Le rail est forme d'un fer plat (designe par KSN dans les tables SZS C5), generalement en acier 




fourrure de 
protection 

dispositif de 
serrage 




(a) Rail en fer plat soude 



boulon 



(b) Rail a semelle large boulonnee 




(c) Rail a rainures pince 



Fig. 15.6 Differents types de rails et leur fixation sur la poutre de roulement. 
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E295 (selon la norme EN 10 025 [15.2]), dont les dimensions b - hits plus courantes sont 50 • 30 mnn et 
60 • 40 mm. Les aretes superieures des fers plats sont chanfreinees ou arrondies. Ce rail rectangulaire est 
soude sur la poutre de roulement au moyen de deux cordons d'angle continus ou, exceptionnellement et 
seulement pour des ponts roulants de type (UO, Ql), interrompus alternativement des deux cotes du rail. 

II est preferable d' avoir des soudures continues de chaque cote du rail rectangulaire afin de limiter le 
nombre de crateres d'extremite des cordons qui sont des points faibles du point de vue de la fatigue 
(§ 15.6.3). De plus, le rail doit etre bien centre sur Tame du profile (§ 15.2.3, tolerances). II est egalement 
necessaire de bien preparer la surface de contact entre le rail et la poutre de maniere qu'il n'existe aucun 
espace entre les deux elements. La presence d'un tel espace pourrait entrainer la rupture des cordons de 
soudure lors du passage des galets fortement charges. Ce type de rail soude participe a la resistance de la 
poutre de roulement (il faut toutefois tenir compte de I'usure par une reduction de I'epaisseur du rail). 

Rail a semelle large boulonne 

Ce type de rail (fig. 15.6(b)) est un profil special specifique aux ponts roulants de classe U5 a U9 
(designe par KSA dans les tables SZS C5) en acier E295, E335 ou E360 (selon la norme EN 10 025) 
boulonne directement sur la semelle superieure de la poutre de roulement. De tels rails sont surtout uti- 
lises pour les ponts roulants fortement sollicites. L'avantage de la fixation par boulons reside dans la 
facilite de remplacer le rail use. Par contre, la diminution de la section resistante de la poutre, due a la 
presence des trous de fixation, represente un des desavantages de cette solution. L' autre desavantage, a 
savoir le desserrage eventuel des boulons, pent etre evite par I'emploi de boulons a haute resistance pre- 
contraints. Dans ce dernier cas, il est possible de tenir compte de la participation du rail a la resistance 
de la poutre de roulement (reduction d'epaisseur pour usure). 

Rail pince 

Les rails pinces sur la poutre de roulement au moyen d'un dispositif de serrage sont des rails a patin 
ou des profils a rainures (fig. 15.6(c)). II pent se produire des glissements longitudinaux entre le rail et la 
poutre. De ce fait, il est necessaire de disposer entre ces deux elements une fourrure pour proteger la pou- 
tre de roulement contre I'usure. Ce mode de fixation permet de changer le rail tres facilement; en revan- 
che, on doit tenir compte de la diminution de la section resistante de la poutre (trous de fixation des pin- 
ces) et on ne pent pas tenir compte du rail dans le calcul du moment d'inertie de la poutre de roulement. 

15.2.2 Joints de poutres 

Deux types de joints de poutres de roulement doivent etre consideres: 

• les joints de montage, avec eventuellement un changement de section, 

• les joints de dilatation. 

Les" joints de montage des poutres de roulement en profiles lamines avec rails soudes en atelier sont 
realises par soudage bout a bout des ailes et de Tame des profiles (fig. 15.7). Le rail, coupe a 45°, est 
interrompu en retrait de part et d'autre du joint de montage. Le tron^on de rail manquant est soude apres 
realisation du joint de la poutre. Dans les joints avec changement de section de la poutre, la transition 
doit etre effectuee de fa9on progressive par reduction de la section la plus grande, comme le montre 
I'exemple de la figure 15.7. 
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rail soude 



Elevation 



X 




jeu : I a 2 mm (sans soudure) 



Plan 



Fig. 15.7 Joint de montage d'une poutre de roulement a rail soude avec changement de section, 



Les joints de dilatation ont leur utilite dans le cas de ponts roulants equipant des halles de grande 
longueur. Le joint de la poutre de roulement est normalement situe au droit d'un appui, le joint du rail 
etant alors decale par rapport au joint de la poutre. La figure 15.8 montre deux exemples de realisation 
de joint de dilatation, I'un avec rail soude et I'autre avec rail boulonne. 

Le passage des galets au droit des joints de dilatation provoque une usure rapide des rails (chocs). La 
solution du rail boulonne permet de changer facilement les deux parties de rail situees de part et d' autre 
du joint de dilatation. 11 faut encore remarquer que les ames de ces rails sont renforcees au droit du joint 
de dilatation. 



15.2.3 Tolerances 

Pour assurer le bon fonctionnement du pont roulant, il est indispensable que des tolerances de cons- 
truction (ecarts acceptables) soient fixees. Le tableau 15.9, tire de la norme SIA 161 (tab. 26), en donne 
les principales, relatives a I'excentricite, a la rectitude, a I'ecartement, a la denivellation et a I'horizon- 
talite des rails, pour la construction des voies de roulement de ponts roulants courants. 



15.3 Cheminement des charges 

L' etude des actions dues a un pont roulant sur la voie de roulement [15.3] necessite la decomposition 
du cheminement des charges a partir de leur point d'application jusqu'aux appuis de la poutre et aux 
fondations de la structure porteuse. A cet effet, le systeme statique doit etre determine successivement 
pour les trois directions d'application des charges, a savoir : 
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RAIL SOUDE 



RAILBOULONNE 



guide lateral 




IT 
I'l 

in 









renforcement de 
'ame du rail 



- ^B - "ft^ 



\ 



Plan 



Plan 




partie mobile 
(non soudee) 




trou allonge 



pas de participation statique du rail 




Coupe A - A 



Elevation 



Fig. 15.8 Exemples de realisation d'un joint de dilatation, 



verticalement, 

transversalement, 

longitudinalement. 



renforcement de 
I'ame du rail 



Nous considerons dans cette section uniquement le cas d'un pont roulant circulant sur une voie de 
roulement interieure a une halle et composee de deux poutres de roulement appuyees au droit des mon- 
tants de cadre (sur des corbeaux ou des poteaux independants, avec d'eventuels poteaux intermediaires 
en cas d'espacement des cadres trop important). Les autres cas de figure peuvent etre traites par analo- 
gic. Une poutre de roulement etant une structure porteuse sollicitee dynamiquement et de faqon repetee, 
la methode de calcul elastique-elastique est generalement appliquee (calcul elastique des efforts interi- 
eurs et calcul elastique de la resistance des sections). Les deformations sont bien sur aussi calculees 
elastiquement. 
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Tableau 15.9 Tolerances de construction des voies de roulement de ponts roulants, 



(b) Excentricite horizontale du rail 
par rapport a son axe theorique 
Ab< 10 mm 



(c) Rectitude horizontale du rail 
< 1 mm sur 2 m de longueur 



(d) Difference entre Tecartement reel 
des axes et Tecartement theorique 
figurant sur les plans 
As — \s — s^j^^Qf\ ^ As f^^i^ 









(a) Excentricite du rail par rapport 






a Taxe theorique du plan de Tame 


d 




e<d 











Guidage sur 
deux cotes 



s fm] 



(e) Denivellation entre les deux rails 
de la voie (dans chaque section) 
Ah<\Q mm 



Ah 



T 




(f) Denivellation longitudinale 
d'un rail 

Ah < 10 mm 

(g) Horizontalite d'un rail 

< 2 mm sur 2 m de longueur 




Ah 



■t 
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15.3.1 Charges verticales 

Le systeme statique d'une poutre de roulement est normalement la poutre continue. Etant donne que 
le pont roulant represente une charge mobile pouvant en principe occuper n'importe quelle position sur 
la poutre de roulement, les efforts interieurs sollicitant une section sont obtenus par I'intermediaire des 
lignes d' influence correspondantes. Nous donnons a la figure 15.10, a titre d'exemple, la ligne 
d'influence du moment de flexion au milieu de la deuxieme travee d'une poutre continue. Les positions 
des charges qui donnent les sollicitations extremes sont egalement indiquees. 11 convient de mettre en 
evidence que la position exacte de la section en travee oii a lieu le moment maximal n'est pas connue a 
priori. Par ailleurs, 1' importance de la valeur du moment minimal sera traitee lors de la verification a la 
fatigue (sect. 15.6). 
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r, max 



max 
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( 

III .,„,^ 
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Fig. 15.10 Ligne d'influence du moment de flexion au milieu de la deuxieme travee d'une poutre de roulement. 



Pour eviter de faire appel a chaque fois a une ligne d'influence, les tables SZS C4. 1 donnent des aba- 
ques de calcul pour une ou deux paires de charges (un ou deux ponts roulants sur la meme poutre). Ces 
abaques fournissent les moments extremes dans la travee de rive, dans les travees intermediaires et sur 
les deux premiers appuis intermediaires d'une poutre continue; on y trouve egalement les reactions 
d'appui maximales sur les trois premiers appuis. II est egalement possible d'obtenir la ligne d'influence 
et les efforts extremes a I'aide de logiciels de calcul. 

Dans les cas courants, les poutres de roulement sont appuyees verticalement et horizontalement au 
droit de chaque poteau. Le cheminement des efforts transmis par cette poutre pent ensuite se faire soit 
par I'intermediaire de I'ossature de la halle, soit par I'intermediaire d'une structure porteuse indepen- 
dante. 

Les reactions verticales de la poutre de roulement sont transmises directement aux fondations par 
I'intermediaire de poteaux, independants ou non de ceux de la halle, comme le montrent les exemples 
de la figure 15.11. Dans le cas (a), la poutre de roulement est posee sur un corbeau encastre au mon- 
tant du cadre. Dans le cas (b), le poteau de la poutre de roulement est independant de celui de la halle. 
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^corbeau 



poteau du cadre 




poutre de 
/ roulement 

I 



- / 



poteau du cadre 



poteau de la 
poutre de roulement 



(a) Poteau avec corbeau 



(b) Poteaux independants 



(c) Poteau baionnette 



Fig. 15.11 Poteaux supportant une poutre de roulement. 



Le cas (c) est une combinaison de deux poteaux, appelee poteau baionnette. Les cas (b) et (c) con- 
viennent particulierement bien aux ponts roulants de forte capacite, le cheminement des efforts etant 
le plus direct. 

Les reactions d'appui maximales de la poutre de roulement, compte tenu de la position la plus defa- 
vorable des charges de galet (<i> Qrjnax)^ sont donnees dans les tables SZS C4.1 ; nous ne reviendrons 
pas sur I'utilisation de ces tables. Remarquons cependant que la reaction d'appui maximale a lieu sur le 
premier appui intermediaire de la poutre continue, comme c'est aussi le cas sous I'effet d'une charge 
uniformement repartie. Nous renvoyons le lecteur au chapitre 12 pour I'etude des poteaux, en le rendant 
attentif au fait que les situations de risque doivent considerer les charges agissant sur la halle (poids pro- 
pre, neige, vent) ef les charges agissant sur la voie de roulement. 

L' appui des poutres de roulement sur des corbeaux, dont la figure 15.12 montre un exemple, est 
courant pour les ponts roulants de petite et moyenne capacite. Cet element porteur en porte-a-faux 
doit etre verifie dans sa section la plus sollicitee, c'est-a-dire au droit de I'encastrement dans le poteau. 
Les efforts interieurs a considerer sont un effort tranchant V egal a la reaction d'appui et un moment 
M = V b, ou b est I'excentricite de la poutre de roulement par rapport au nu du poteau. Si la condition 
d' introduction locale des forces I'exige, les ames du corbeau, de la poutre de roulement et du poteau 
doivent etre munies de raidisseurs. 

Lors du montage de la voie de roulement, il est indispensable de prevoir des possibilites de reglage 
de la position des poutres sur les appuis, de fagon que les tolerances de construction (ecarts acceptables) 
soient respectees (§ 15.2.3) et que le bon fonctionnement du pont roulant soit assure. Les moyens utili- 
ses consistent souvent en fourrures pour le reglage vertical et le reglage transversal, et en trous allonges 
pour le reglage longitudinal. 
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centiage 



Elevation 



Vue B - B 



I- 



Plan A- A 





trous allonges 
(reglage horizontal) 



- v' " V — 

Fig. 15.12 Exemple de support vertical d'une poutre de roulement. 



15.3.2 Forces transversales 

Les forces transversales a la voie de roulement sont dues au freinage du chariot, au levage oblique de 
la charge, aux irregularites de la voie de roulement et a la marche en crabe du pont roulant. Elles sont 
transmises a la poutre par les galets du pont roulant au travers du rail de roulement. Un trongon de pou- 
tre de roulement et une partie de deux cadres de la halle sont representes schematiquement a la figure 
15.13(a), ainsi que le systeme statique horizontal de la poutre de roulement (fig. 15.13(b)). Sur la base 
de ce systeme, les reactions transversales sont determinees de fagon analogue aux reactions verticales, 
egalement a I'aide des tables SZS C4.1. 

La reaction d'appui transversale agit sur la structure porteuse de la halle, dans laquelle elle engendre 
des efforts interieurs et des deformations. Les efforts interieurs doivent etre combines avec ceux dus aux 
autres charges agissant sur la halle, suivant la situation de risque consideree. 

Comme pour tout autre force transversale appliquee sur un cadre, le cheminement des efforts 
jusqu'aux fondations pent se faire directement par le cadre, ou par Tintermediaire d'un contreventement 
transversal. La figure 15. 13(c) donne pour chacun de ces cas un exemple de systeme statique approprie. 

Le systeme d'appui pour les forces transversales merite d'etre soigneusement etudie. En effet, etant 
donne que QT agii au niveau du rail, la poutre de roulement doit etre appuyee au niveau de I'aile supe- 
rieure. A la figure 15.14, nous montrons quelques possibilites de realiser I'attache de I'aile superieure de 
la poutre de roulement au poteau. Signalons que toute solution avec soudure sur I'aile de la poutre de 
roulement cree un detail tres defavorable du point de vue de la fatigue, et ceci dans une zone de forte sol- 
licitation (§ 15.6.3). 
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Fig. 15.12 Exemple de support vertical d'une poutre de roulement. 



15.3.2 Forces transversales 

Les forces transversales a la voie de roulement sont dues au freinage du chariot, au levage oblique de 
la charge, aux irregularites de la voie de roulement et a la marche en crabe du pont roulant. Elles sont 
transmises a la poutre par les galets du pont roulant au travers du rail de roulement. Un trongon de pou- 
tre de roulement et une partie de deux cadres de la halle sont representes schematiquement a la figure 
15.13(a), ainsi que le systeme statique horizontal de la poutre de roulement (fig. 15.13(b)). Sur la base 
de ce systeme, les reactions transversales sont determinees de fagon analogue aux reactions verticales, 
egalement a I'aide des tables SZS C4.1. 

La reaction d'appui transversale agit sur la structure porteuse de la halle, dans laquelle elle engendre 
des efforts interieurs et des deformations. Les efforts interieurs doivent etre combines avec ceux dus aux 
autres charges agissant sur la halle, suivant la situation de risque consideree. 

Comme pour tout autre force transversale appliquee sur un cadre, le cheminement des efforts 
jusqu'aux fondations pent se faire directement par le cadre, ou par I'intermediaire d'un contreventement 
transversal. La figure 15.13(c) donne pour chacun de ces cas un exemple de systeme statique approprie. 

Le systeme d'appui pour les forces transversales merite d'etre soigneusement etudie. En effet, etant 
donne que QTagit au niveau du rail, la poutre de roulement doit etre appuyee au niveau de I'aile supe- 
rieure. A la figure 15.14, nous montrons quelques possibilites de realiser I'attache de I'aile superieure de 
la poutre de roulement au poteau. Signalons que toute solution avec soudure sur I'aile de la poutre de 
roulement cree un detail tres defavorable du point de vue de la fatigue, et ceci dans une zone de forte sol- 
licitation (§ 15.6.3). 
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(b) Systeme statique horizontal de la poutre de roulement (c) Systemes statiques du cadre 

Fig. 15.13 Cheminement des forces transversales du pont roulant. 



fourrure de 

reglage horizontal support horizontal 




Fig. 15.14 Exemples de supports horizontaux de la poutre de roulement. 
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15.3.3 Forces longitudinales 

Les efforts interieurs dans la poutre qui peuvent resulter de la force horizontale longitudinale QL 
sent un effort normal de valeur QL et un moment de flexion provenant de I'excentricite de cette force par 
rapport a I'axe de la poutre. La force QL, due a 1' acceleration ou au freinage du pont roulant, ou encore 
au tamponnement sur le butoir, est transmise directement par la poutre de roulement au point fixe longi- 
tudinal. Celui-ci est en general realise par un contreventement longitudinal vertical. On peut envisager 
deux cas (fig. 15.15): 

• le contreventement est dans un plan vertical passant par la poutre de roulement; c'est le cas lors- 
que la voie de roulement constitue une structure independante (fig. 15.15(a)); 

• le contreventement est excentre par rapport a la poutre de roulement; c'est en general le cas si 
Ton utilise le contreventement longitudinal de la halle (fig. 15.15(b)). 




Plan (a) (b) 

Fig. 15.15 Cheminement des forces longitudinales. 



Dans le premier cas, I'effort normal agissant dans la poutre de roulement est transmis directement 
dans le contreventement. Dans le deuxieme cas, I'excentricite e de la force QL engendre un moment qui 
doit etre equilibre par un couple de forces agissant dans les deux poteaux adjacents au contreventement 
(fig. 15.15(b)). II faut egalement verifier que les corbeaux soient a meme de transmettre I'effort QL. Si 
ce n'est pas le cas, il faut prevoir un contreventement horizontal de freinage. 
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15.4 Aptitude au service de la voie de roulement 

Le choix des dimensions d'une poutre de roulement est souvent determine par les conditions de 
deformation de la voie et non pas par la resistance ultime des elements porteurs. II faudra done s' assurer, 
des le debut des verifications, que les fleches limites ne sont pas depassees. On peut distinguer trois 
types de deplacement a verifier a I'etat de service (fig. 15.16) : 

• la fleche verticale w de la poutre de roulement, 

• la fleche horizontale v de la poutre de roulement, 

• le deplacement horizontal A des supports de la voie. 



poutre de 
roulement 



traverse 
du cadre 




(a) Fleche verticale 



[ 




(c) Deplacement horizontal du cadre 



i 



i 



V 



w 

QT QT 



(b) Fleche horizontale 



poutre de roulement 




Fig. 15.16 Deplacements de la voie de roulement. 



15.4.1 Calcul des deplacements de la poutre de roulement 

Les deplacements determinants sont les fleches maximales dans la direction consideree, verticale ou 
horizontale. Ces fleches s'obtiennent sous les charges de service par un calcul elastique. Les charges a 
considerer sont les forces verticales Q des galets, pour la fleche verticale, et les forces horizontales 
transversales 27 pour la fleche horizontale. Selon les normes SIA 160 et 161, on calcule avec majora- 
tion pour effets dynamiques CP, mais sans facteur de charge (charges de service). 

Les galets etant le plus souvent au nombre de deux ou de quatre, le calcul des fleches doit etre effec- 
tue avec une ou deux paires de forces. Ceci est facilite par I'utilisation des tables SZS C4.I qui donnent 
des abaques de calcul. On peut ainsi obtenir la fleche maximale dans la travee de rive et dans les travees 
intermediaires de la poutre de roulement, sous I'effet soit de forces verticales, soit de forces horizonta- 
les. Ces abaques sont etablis pour un rapport d'inertie de 1.3 entre la travee de rive et les travees inter- 
mediaires. On remarque neanmoins que la fleche dans la travee de rive est souvent determinante. 
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Nous avons vu au paragraphe 15.2.1 qu'il est possible, dans certains cas, de tenir compte de la parti- 
cipation du rail lors de la determination du moment d'inertie en flexion verticale (selon Taxe fort) de la 
poutre de roulement. Pour le calcul du deplacement horizontal en revanche, on doit en general conside- 
rer uniquement le moment d'inertie en flexion horizontale de I'aile superieure de la poutre, etant donne 
que la force horizontale est appliquee au niveau de Taile superieure (§ 15.3.2). Cette aile constitue sou- 
vent I'element faible de la poutre. On a done avantage a la renforcer, ce qui pent etre realise par exemple 
en soudant longitudinalement des cornieres au bout des ailes ou en creant une poutre a treillis dans le 
plan horizontal (fig. 15.17). Ces assemblages sondes peuvent cependant constituer des details defavora- 
bles du point de vue de la securite a la fatigue (§ 15.6.3). 




(a) Corniere soudee (b) Treillis soude 

Fig. 15.17 Exemples de renforcement de Taile superieure d'une poutre de roulement. 



15.4.2 Valeurs indicatives de fleches et verification 

La norme SIA 161 donne des valeurs indicatives de fleches (verticale et horizontale) de la poutre et 
de deplacement horizontal de la structure porteuse de la halle. La limitation de la fleche verticale des 
poutres de roulement garantit une certaine rigidite de la voie, et par la un bon fonctionnement mecani- 
que du pont roulant, evitant ainsi des phenomenes de vibration. Les limitations de la fleche horizontale 
et du deplacement horizontal des appuis de la poutre sont destinees a reduire la probabilite de deraille- 
ment du pont roulant. 

En se basant sur la condition 

fiSser) < flim (15.1) 

la verification de I'aptitude au service de la poutre de roulement s'ecrit de la fa9on suivante (fig. 15.16): 



fleche verticale 



( Qser ) ^ — 



(15.2) 
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fleche horizontale v[QTser) ~ ^ (15.3) 

800 

Pour les appuis de la vole de roulement (fig. 15.13(c)): 

h 

deplacement horizontal Ai {QT^er ) - — ' (15.4) 

^5 ^^^^^^ 

ainsi que \A\ - A2 \ < 20 mm (15.5) 

h : niveau de I'appui horizontal de la voie de roulement par rapport au niveau de la fondation 

A\, A2 : deplacements horizontaux des deux poteaux d'un meme cadre, mesures au niveau h de 

I'application de la charge QT ^ur les poutres de roulement 

La verification du deplacement horizontal doit etre effectuee d'une part sous I'effet des forces trans- 
versales ^rdu pont roulant et d'autre part sous I'effet du vent agissant sur I'enveloppe de la halle, mais 
sans cumul des deux. 

Si I'aile superieure de la poutre de roulement est relativement rigide horizontalement par rapport aux 
supports transversaux (les cadres), le systeme statique de la figure 15.13(b) pent etre remplace par une pou- 
tre continue sur appuis elastiques. II en resulte une meilleure repartition des eflForts entre les cadres; les 
efforts interieurs et les deplacements qui en resultent dans chaque cadre sont par consequent diminues. 



15.5 Securite structurale de la poutre de roulement 

La verification de la securite structurale de la poutre de roulement consiste a controler: 

• les contraintes dans la poutre de roulement, 

• les effets des forces concentrees introduites par les galets du pont roulant, 

• les attaches du rail de roulement, 

• le deversement de la poutre de roulement (voir aussi TGC vol. 10). 



15.5.1 Contraintes dans la poutre de roulement 
Principe de verification 

La verification de la securite structurale de la poutre par la methode elastique-elastique consiste a 
montrer que les contraintes (valeurs de dimensionnement) ne depassent en aucun point de chaque sec- 
tion une contrainte limite, par exemple la limite d'elasticite/y, divisee par le facteur de resistance 7/?.* 

fy 

Gd <— (15.6) 

YR 

Pratiquement, cette verification est faite en un nombre fini de sections; on verifie la contrainte maxi- 
male agissant dans les sections les plus sollicitees de la poutre de roulement. En plus des contraintes 
normales dues aux moments de flexion, a I'effort normal et a la torsion, il faut verifier les contraintes 
dues a I'effort tranchant agissant dans I'ame de la poutre de roulement, selon la formule: 
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Td < ^ = 4— (15.7) 
YR \3rR 



En appliquant le principe des situations de risque selon la norme SIA 160 (TGC vol. 10), la valeur de 
dimensionnement de la contrainte peut etre exprimee de la fagon suivante: 



(yd=(y{Gd.Qd^^Qa) (15.8) 



et en introduisant les facteurs de charge: 



c^rf = cr (yg Gm. 7Q Qn ^ W Qr) ( 1 5.9) 



facteur de charge applicable au poids propre de la structure porteuse 
valeur moyenne du poids propre 
facteur de charge applicable a Taction preponderante 
valeur representative des actions 
facteur de charge applicable aux actions concomitantes 

En principe, les charges O Qr.max^ QTr ^1 Q^r du pont roulant sont independantes . Pour la verifica- 
tion de la poutre de roulement, la charge verticale est consideree comme action preponderante, de meme 
que I'une des forces horizontales QT^- ou ^L^; I'autre force horizontale est alors admise comme action 
concomitante (voir I'exemple de la section 15.7 et la norme SIA 160, chififre 4 12 208). 



Calcul des efforts interieurs 

La determination des efforts interieurs dans la poutre de roulement decoule du cheminement des 
charges expose a la section 15.3. Notons qu'il est preferable de travailler avec les valeurs representatives 
des actions, la combinaison des effets des charges pour les differentes situations de risque etant effec- 
tuee au niveau des contraintes. La figure 15.18 illustre les diagrammes des efforts interieurs (essentiel- 
lement les moments de flexion) et la repartition des contraintes dans une section en travee pour les 
actions suivantes: 

• le poids propre g de la poutre, 

• la charge verticale O Qr des galets, 

• la force transversale QTf^. 



Rappelons qu'on admet que seule I'aile superieure (eventuellement renforcee) resiste aux forces 
transversales (fig. 15.18(c)). La legere excentricite du point d'application de la force sur le rail par rap- 
port a I'axe de I'aile superieure peut etre remplacee par un couple de forces agissant dans les deux ailes 
de la poutre. Au cas oii I'aile superieure ne serait pas appuyee horizontalement, la poutre de roulement 
doit, en plus de la flexion, resister a un important effort de torsion. C'est le cas notamment des poutres 
de roulement de pont roulant suspendu. • 
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Fig. 15.18 Actions sur la poutre de roulement et contraintes normales a dans une section en travee. 



Calcul des contraintes 

Le passage des efforts interieurs aux contraintes dans une section est un simple probleme de resis- 
tance des materiaux : 
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Gd = 1- z- — -y (15.10) 

A ly h 

Nous resumons qualitativement a la figure 15.18 les contraintes normales agissant dans les ailes et 
dans Tame d'une poutre de roulement pour differentes actions. Les signes donnes pour les forces verti- 
cales et transversales correspondent a une section en travee. 

En resume, la verification de la securite structurale d'une poutre de roulement implique les opera- 
tions suivantes (voir aussi les exemples numeriques de la section 15.7) : 

• calcul des efforts interieurs M, K A^, Tdus aux differentes actions, 

• calcul des contraintes dans les sections determinantes de la poutre de roulement, 

• combinaison (situations de risque) des effets des differentes actions (contraintes), 

• verification de la resistance ultime des sections determinantes selon (15.6) et (15.7). 



15.5.2 Participation du rail a la resistance 

Lors du calcul du moment d'inertie d'une poutre de roulement, il est permis de tenir compte de la 
participation statique du rail, mais seulement si les deux conditions suivantes sont remplies : 

• le mode de fixation du rail sur la poutre permet de reprendre les efforts rasants agissant entre le 
rail et I'aile superieure (§ 15.2.1), 

• le rail est introduit dans les calculs avec une epaisseur reduite de 10 mm (usure). 

On pent done tenir compte de la participation du rail lorsqu'il est fixe a la poutre de roulement au 
moyen de cordons de soudure, de boulons precontraints ou de rivets. Par contre, on n'en tient pas 
compte lorsque le rail est pince ou boulonne au moyen de boulons de charpente metallique. Ces deux 
derniers modes de fixation ne permettent pas de reprendre les efforts rasants a cause du glissement entre 
le rail et le profile. 



15.5.3 Calcul de la fixation du rail 

Les fixations du rail a la poutre de roulement (cordons de soudure, boulons) doivent resister a I'effort 
rasant du a I'effort tranchant agissant a cet endroit : 

vd = (15.1 1) 

hot 



Vd *. effort tranchant dans la section consideree 

I tot • moment d'inertie de la section de la poutre y compris le rail neuf{non use) 
Srail • moment statique du rail n^«/par rapport a I'axe neutre de la section composee 

Le calcul du moment d'inertie //^^ en cas de rail neuf pent se faire par analogic au calcul avec rail use 
expose dans I'exemple du paragraphe 15.7. 
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Solution soudee 

Dans ce cas (fig. 15.19(a)), le rail est fixe par deux cordons d'angle qui doivent transmettre I'effort 
rasant du rail dans I'aile superieure. Les formules de verification des cordons d'angle de la norme 
SIA 161 (voir aussi TGC vol. 10, § 7.4.2) peuvent se mettre sous la forme suivante (en tenant compte du 
fait que le flux de cisaillement est repris par deux cordons d'angle) : 

section de gorge : < 2 ^'^ ^ * (15.12) 

0.7 fy S 

section de contact : <2 (15.13) 



a : epaisseur du cordon (gorge) 
s : largeur de la section de contact 



On prendra pour/y la plus petite des limites d'elasticite du rail et de i'aile de la poutre. Les epais- 
seurs maximales et minimales de la section de gorge a (prescrites par exemple dans la norme SIA 161) 
doivent etre respectees. La valeur recommandee de a^^/^ est souvent plus grande que la valeur neces- 
saire calculee sur la base de la resistance. On evitera cependant de faire des cordons discontinus, etant 
donne leur grande sensibilite a la fatigue. 




I 

(a) Rail soude (b) Rail boulonne 

Fig. 15.19 Efforts sur la fixation du rail de la poutre de roulement. 



Solution boulonnee precontrainte 

Dans ce cas (fig. 15.19(b)), la resistance ultime est determinee par le glissement du rail sur la poutre 
de roulement. Par consequent, la verification de la securite structurale consiste a s'assurer que la resis- 
tance au glissement de I'assemblage precontraint n'est pas depassee. Si e est la pince longitudinale des 
boulons (deux par section), I'effort a reprendre par boulon vaut 0.5 e. La condition de resistance 
devient alors (TGC vol. 10, § 8.7.2) : 

vd e <2-^ (15.14) 

Tr 



Rf : valeur de calcul de la resistance au frottement (Rf = 1^ Pb)^ surface de frottement 
Pg : force de precontrainte d'un boulon ( Pg - 0.7 fug ^s) 
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Etant donne que cette verification est basee sur la resistance au glissement, il n'est plus necessaire de 
verifier la pression laterale ou le cisaillement. Cependant, il ne faut pas oublier qu'outre I'efTort rasant, 
les attaches du rail doivent reprendre les forces horizontales. Ceci est vrai meme si le rail ne participe 
pas a la resistance, puisque les charges QTei QL s'appliquent sur le rail meme. 



15.5.4 Effets des forces concentrees 

L' introduction des forces concentrees transmises dans la poutre de roulement par I'intermediaire des 
galets doit etre verifiee. Les effets locaux qui en decoulent peuvent generalement etre traites indepen- 
damment de la flexion d'ensemble de la poutre de roulement. La verification de la securite structurale 
consiste a controler: 

• les contraintes locales dans Tame, afin d'y eviter une plastification lors du passage d'un galet, 

• le voilement local de I'ame, 

• la flexion de la semelle inferieure de la poutre de roulement en cas de pont roulant suspendu. 



Verification des contraintes locales 

Pour introduction de la force concentree due au galet a travers le rail (fig. 15.20), on admet une 
repartition uniforme des contraintes sur une longueur participante par diffusion de 1' effort du point de 
contact a la section de verification. Un raisonnement analogue a deja ete fait pour les plaques de base 
des poteaux (sect. 12.6). 
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Poutre composee a ame pleine 
Fig. 15.20 Introduction des charges de galet pour les ponts roulants usuels. 



La verification de ces contraintes locales, independamment des contraintes longitudinales, est la sui- 
vante (SZS C5): 

YQ ^Qr.max < ^ ^ (15.15) 

YR 
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jQ : facteur de charge (/g = 1.5) 

CP Qr^max • valeur representative de la charge verticale maximale des galets, multipliee par le coef- 
ficient dynannique 

La section de verification se situe au niveau de la transition aile-anne (fig. 15.20); sa longueur est 
adnnise egale a: 

/./ = 3.2 (15.16) 

I : nnonnent d'inertie de la section connposee du rail et de Taile superieure en cas de rail soude ou 

somnrie des moments d'inertie de chaque element en cas de rail pince 
d : epaisseur de Fame 



Verification du voilement local 

La force concentree due a un galet de pont roulant peut egalement provoquer le voilement local de la 
poutre de roulement. Deux cas peuvent se presenter (fig. 15.21) : 

• En travee, la charge d'un galet a travers le rail et I'aile correspond a I'introduction d'une force 
concentree agissant d'un seul cote sur une poutre sans raidisseur (force reprise par cisaillement 
de I'ame). On verifie ce cas selon Tinegalite suivante: 

YQ ^Qr,max ^ ^ (15.17) 

7r 

• Sur appui, I'ame de la poutre de roulement est soumise a deux galets agissant sur le rail et a la 
reaction d'appui R du corbeau. Si necessaire, on disposera un raidisseur sur appui, sinon on veri- 
fie selon I'inegalite suivante correspondant au cas de introduction d'une force concentree agis- 
sant des deux cotes d'une poutre sans raidisseur (force transmise directement a travers I'ame): 

Rd <^ (15.18) 
YR 

Les expressions Fj^i et Fj^2 sont donnees par des criteres de stabilite des plaques (par exemple la 
charge critique de voilement elastique); les deux expressions (10.3) (10.4) y relatives ont ete presentees 
au paragraphe 10.3.5. On admet que la longueur d'application /q a prendre en consideration (fig. 15.21) 
correspond a une introduction de la force sous un angle de 45"". 



Verification des poutres de roulement de pont roulant suspendu 

Les ponts roulants peuvent etre suspendus a la voie de roulement, elle-meme eventuellement suspen- 
due a la structure porteuse de la halle. II s'agit en general de ponts roulants legers ou de monorails. Dans 
ces cas-la, les galets se deplacent sur Taile inferieure de la poutre de roulement qui joue ainsi le role de 
rail. II en resulte un moment de flexion transversal dans I'aile (fig. 15.22) et on admet que ce moment 
agit sur une section longitudinale de I'aile dont la longueur correspond a la diffusion de la force. La 
norme SIA 161 (chiffre 4 52 5) preconise comme longueur de diffusion 2.2 fois I'excentricite e de la 
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Fig, 15.21 Forces et longueurs d'application Iq a considerer pour la verification du voilement local. 



a 




Fig. 15.22 Introduction des charges de galets dans I'aile d'une poutre de roulement suspendue. 



force par rapport a la section de verification (ligne d'encastrement de I'aile). La resistance a la flexion 
(calcul elastique) vaut par consequent: 

2.2 ei2 

Mel = fy^y = fy ^ (15.19) 

En admettant qu'il n'y a pas d'interaction entre cette flexion locale et la flexion d'ensemble de la 
poutre de roulement, la verification de la resistance locale consiste a montrer que : 



Md = YQ ^ Qr,max ^ ^ 



(15.20) 
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Comme les poutres de roulement suspendues supportent generalement des petits ponts roulants, 
elles peuvent etre ainsi constituees par des profiles lamines a ailes paralleles (IPE ou HE). II est en efifet 
preferable d'eviter les poutres composees a ame pleine pour deux raisons : d'une part, la soudure aile- 
ame provoque une deformation de Taile, done une surface de roulement irreguliere et, d'autre part, elle 
diminue fortement la resistance a la fatigue, du fait de la flexion transversale agissant dans la soudure. 

15.6 Securite a la fatigue 

15.6.1 Principe de verification 

Lorsqu'une structure est sollicitee par des charges dont Tintensite varie dans le temps de fagon repe- 
tee, elle est soumise au phenomene dit de fatigue. Des petites fissures peuvent prendre naissance en des 
points critiques de la structure, puis se propager Certaines sections sont de ce fait progressivement affai- 
blies et peuvent finalement se rompre. 

L' amorce d'une fissure de fatigue est due a de petites anomalies, parfois microscopiques, creees sur- 
tout lors de la fabrication par des operations telles que le forage ou le pergage de trous et tout particulie- 
rement le soudage. Ueffet des fissures peut etre accentue par la geometric locale des details de construc- 
tion de la structure. Par exemple, un brusque changement de section dans une poutre de roulement 
influence le flux des contraintes et provoque des concentrations locales. Les contraintes reelles peuvent 
ainsi etre localement beaucoup plus grandes que celles obtenues par un calcul elastique habituel de la 
section. De plus, la propagation des fissures peut se produire sous Teffet de charges nettement inferieu- 
res a celles utilisees pour le dimensionnement de la structure; c'est-a-dire sous Teffet de contraintes 
sensiblement plus petites que la limite d'elasticite du materiau. 

Signalons que la fixation ulterieure d'elements secondaires par soudage (supports d'equipement 
electrique par exemple) peut etre a Torigine de fissures dans la structure porteuse principale, meme si en 
soi ces elements secondaires ne transmettent qu'une charge negligeable. Nous recommandons, pour les 
ponts roulants fortement soUicites, d'interdire toute soudure sur la voie de roulement sans Tapprobation 
de ringenieur responsable. 

Dans la norme SIA 161, la verification de la securite a la fatigue fait intervenir trois parametres : 

• la difference de contraintes zicr(etendue de contraintes, stress range) a I'endroit considere, calcu- 
lee sous Teffet des efforts interieurs extremes, maximale et minimale, agissant de fagon cyclique; 

• le nombre de cycles de sollicitations prevu pendant la duree d'exploitation de I'ouvrage; 

• la categoric de detail de construction Aac- 

Sur la base de ces parametres, la verification de la securite a la fatigue s'exprime alors par comparai- 
son de la difference de contraintes equivalente Acr^ due aux charges d'exploitation avec la resistance a la 
fatigue Aac (TGC vol. 10, chap. 13): 




7 fat 



(15.21) 



A(7 

Qfat 

0 



a 



facteur de correction (fig. 15.23) 
difference de contraintes {A(7= 



max 



coefficient dynamique 



charge de fatigue (Qfat = Qnmax) 
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G : poids propre du pont roulant (y compris le chariot) 

Qnom ■ charge nominale du pont roulant , 
Ql ... Q4 : classes selon Tetat de chargement (tab. 6.14) 
Ul ... U9 : classes selon la frequence d' utilisation (tab. 6.15) 
Remarque : a = 1 .36 (limite de fatigue) pour U9 

Fig. 15.23 Facteurs de correction pour la verification a la fatigue des ponts roulants (tire de la norme SI A 161), 



Acre ' resistance a la fatigue pour la categoric de detail definie a 2 • 10^ cycles de contrainte 
y fat facteur de resistance pour la verification de la securite a la fatigue {yfat- 1-1 sauf en cas de 
compression, oij y j^t = 1.0) 

15.6,2 Calcul des efforts interieurs et des contraintes 

La difference de contraintes Aa est basee sur un calcul statique effectue avec les reactions maxi- 
males des galets 0 Qr,max-> sans facteur de charge. Pour la flexion d'ensemble de la poutre de roulement, 
les contraintes extremes sont obtenues avec les moments extremes Mf^ax ^min dans la section consi- 
deree. 

Nous avons montre au paragraphe 15.3.1 comment determiner M^^, et par consequent Gmax- Sur la 
figure 15.10, nous voyons egalement la position du pont roulant qui correspond aM^j^ dans la section 
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pour laquelle est tracee la ligne d' influence. La valeur de Mf^ifj peut egalement etre tiree des tables SZS 
C 4.1, par I'intermediaire du rapport M ^[j^/ M ^^j^ . II est necessaire de calculer les contraintes dans les 
sections les plus sensibles, c'est-a-dire sur les appuis intermediaires, dans la travee de rive et dans les 
travees intermediaires, ainsi qu'au droit de details de fatigue «agressifs» (joints de montage, renforts 
locaux, attaches diverses, etc.). 

La valeur de la difference de contraintes Aa est determinee a partir de 0 Qr.max^ c'est-a-dire en 
admettant que le pont roulant souleve sa charge maximale Qmax 1^ chariot et le pont roulant se 

trouvent dans leur position la plus defavorable pour la section ou le detail de construction consideres. 
Ces trois conditions ne sont evidemment pas remplies a chaque cycle de levage, elles sont done trop 
defavorables. Pour corriger ceci, la verification a la fatigue utilise le coefficient de correction a qui 
depend du rapport entre le poids propre du pont roulant et sa charge nominale ainsi que de ses classes Q 
etU(fig. 15.23). 

La classification U des ponts roulants selon leur frequence d'utilisation est basee sur le nombre de 
cycles de levage prevu pendant la duree d'exploitation (a defaut d'indications precises, on admettra 
50 ans), comme le montre le tableau 6.15. Un cycle de levage est caracterise par une suite d'operations 
comprenant le levage, la translation, la descente de la charge et le transfert a vide du pont roulant a la 
position de depart du cycle suivant. 



15.6.3 Resistance a la fatigue 

Les voies de roulement des ponts roulants de classe de chargement Q elevee sont soumises a des 
conditions d'utilisation necessitant une verification a la fatigue. Remarquons que cette verification est 
necessaire egalement pour les corbeaux et pour les assemblages. C'est deja lors de la conception de la 
voie qu'il faut porter une attention particuliere aux effets de la fatigue. 11 faut soigner les details de cons- 
truction specialement la oii des soudures et des concentrations de contraintes peuvent reduire considera- 
blement la duree de vie de la poutre. La figure 15.24 montre quelques points critiques, la double fleche 
indiquant la position et la direction des contraintes a verifier : 

• fixation du rail sur la poutre 

- par cordon d'angle continu ® : Acre = 125 N/mm^ 

- par cordon d'angle discontinu: Acre = 80 N/mm^ 

• liaison de la poutre au poteau par assemblage boulonne © A(7c = 140 N/mm2 

• raidisseur transversal soude sur la poutre de roulement (3): Acre = 80 N/mm^ 

• liaison corbeau-poteau par joint en T ® : soudure completement penetree. Acre = 71 N/mm^ 

cordon d'angle, section de gorge. Acre = 36 N/mm^ 
section de I'aile du corbeau soude. Acre = 71 N/mm^ 

Les types de details de construction sont classes en dilferentes categories (voir par exemple 1' annexe 
Al de la norme SIA 161). La figure 15.25 donne d'autres exemples de categories de details pour les 
poutres de roulement: 

• liaison entre I'aile superieure et I'ame si la poutre est en profile lamine (D, sollicitation verticale: 

A(7c^ 125 N/mm2 

• joint bout-a-bout du rail soude ®: Aac = 71 N/mm^ 

• liaison entre I'aile superieure et I'ame si la poutre de roulement est a ame pleine avec 
soudure completement penetree (Z) - contraintes normales dues a la flexion :zio"c = 1 25 N/mm2 

- sollicitation verticale: ^cj'c= 71 N/mm^ 
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poutre de 
roulement 



corbeau 



Fig, 15.24 Exemples de categories de details de fatigue. 



liaison entre rame et I'aile inferieure, cordon d'angle continu (D execute par 
soudure automatique avec reprise: Acre 
liaison entre i'aile inferieure et Tame si le pont roulant circule sur Taile inferieure 
de la poutre en profile lamine (D: Acre 



= 1 12N/mm2 
= 125 N/mm2 



La figure 15.25 montre qu'en plus des contraintes normales longitudinales resultant de la flexion 
d'ensemble de la poutre, il faut egalement verifier les contraintes locales d' introduction des charges des 
galets (§ 15.5.4). Comme les deux types de sollicitations ne sont pas en phase, Teflfet des contraintes 
verticales ne doit pas etre superpose a celui des contraintes longitudinales. 



charge de galet 




charge de galet 





(a) Profil lamine (b) Poutre composee a ame pJeine (c) Poutre de roulement suspendue 

Fig. 15,25 Exemples de categories de details pour les poutres de roulement (tire partiellement de la norme SIA 161). 
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Connaissant la difference de contrainte Z\cr, le facteur de correction a et la categorie de detail consi- 
dere, on peut alors proceder a la verification de la securite a la fatigue. II convient de remarquer que dans 
les cas ou la verification n'est pas satisfaite, il est plus judicieux d'ameliorer la resistance a la fatigue 
AuQ, par une modification adequate du detail de construction, plutot que de diminuer la difference de 
contraintes Z\cren surdimensionnant la section. 



15.7 Exemples numeriques 

Cette section presente le calcul de la vole de roulement de la halle definie au paragraphe 6.9.1 et dont 
les actions dues au pent roulant ont ete determinees au paragraphe 6.9.2. Le schema de la voie de roulement 
est donne a la figure 15.26. 

Classe du pent roulant: etat de chargement: Q4 

frequence d'utilisation: U4 




Fig. 15.26 Voie de roulement a dimensionner et a verifier. 



Charges a considerer 

Charge nominale de levage 

Charge maximale par galet 

Charge minimale par galet 

Coefficient dynamique 

Force horizontale transversale par galet 

Force horizontale longitudinale 



e,,^^=iookN 



Q 



max 



r,min 



= 73.40 kN 
= 18.75 kN 



0 = 1.10 
QTr = 9.4 kN 
QLr= 14.7 kN 
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Poids propre de la poutre de roulement : g = 88.2 kg/m = 0.882 kN/m (HEA 280 + KSN 50 • 30) 
Charge de fatigue : Qfat = Qr, max 

Situations de risque 

Deux situations de risque doivent etre envisagees: 

N°2 : 5^ = 1.3 g+ 1.5 02^;^^+ 1.5 eL, + 0.8 e7> 

Systeme statique 

■ Vertical 

Le systeme statique vertical de la poutre de roulement est la poutre continue sur huit appuis. 

• Horizontal 

L'aile superieure de la poutre de roulement est appuyee au droit de chaque montant de cadre de la halle. 
Le systeme statique horizontal est done le meme que le systeme vertical (poutre continue sur huit 
appuis). 

15.7.1 Predimensionnement 

Fleches verticales 

• Fleche limite 

, ^ ^^er ^ / 6000 mm ^ . 

"^"^ser^ E lim jqq jqq 

avec Q - Q 

^ser ^r, max 

• Inertie de la poutre 

Le moment d' inertie necessaire est determine a I'aide de Tabaque de la page 160 des tables SZS C4.1, 
avec: 

a 2800 mm ^ 
- = ^^^^ = 0.467 

/ 6000 mm 

- Travee de rive: 

= 0.0215 

/ ^QxQ 0.0215 • 73.4 kN • (6000 mm)^ .^^ .^6 4 
/ > ^1 ^ser - -5^ L- - 189- 10^ mm^ 

^ E w,. 210 kN/mm^ • 8.6 mm 

lim 

Choix: HEB 280 + KSN 50 • 30 (7^; i = 2 1 3 • 1 0^ mm^) 

- Travee intermediaire: 

= 0.0145 

, ^^l^ser^ 0.0145 • 73.4kN • (6000 mm) 3 ,_6 4 

I T> = r-^^ — = 127 • 10" mm^ 

^ ^^lim 210kN/mm2 . 8.6 mm 

Choix: HEA 280 + KSN 50 • 30 (7^2 = 155.8 • 10^ mm"*) 

• Controle du rapport des moments d'inertie 

tjX ^ 213-106 mm4 ^ ^ (abaque SZS C4. 1 : = 1.3) OK 

ly2 155.8- 106 mm4 
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Fleches horizontales 

• Inertie de la poutre 

Nous admettons que seule Taile superieure participe a la resistance a la flexion horizontale. Le moment 
d'inertie vaut done: 

- Travee de rive (HEB 280): 

/, = 1 = 33.05 • 10^ mm^ 

- Travee intermediaire (HEA 280): 

/2 = ^ /j2 = 23.9 ■ 10^ mm^ 

• Fleche horizontale sous I'effet de la force QJ^^^ = QT^ 

- Travee de rive: 

Q^ser 0.0215 • 9.4 kN • (6000 mm)^ . ^ 
v^ = — — = — ^ = 6.3 mm 

^ ^ l^ l 210 kN/mm^ ■ 33.05 ■ 10^ mm^ 

- Travee intermediaire: 

^2 Q^ser ^ 0.0145 • 9.4 kN • (6000 mm)^ 
= = — = 5.9 mm 

^ ^ 1^2 210 kN/mm^ • 23.9 ■ 10^ mm^ 

• Verifications 

- Travee de rive: 

/^-r \ /: o ^ ^ 6000 mm 

v(QT ) = V. = 6.3 mm<y,. = — — = — — — — = 7.5 mm OK 
^er^' 1 Urn gQO 800 

- Travee intermediaire: 

V (QT ) = = 5.9 mm < v.. = 7.5 mm OK 

ser^ 2 lim 

Dans la suite de cet exemple, nous ne verifierons, par simplification, que la poutre de roulement d'une 
travee intermediaire (HEA 280 + KSN 50-30). La verification de la travee de rive (HEB 280 + KSN 50-30) 
s'effectue selon la meme procedure. 



15.7,2 Verification de la securite structurale 
Efforts interieurs 

• Efforts interieurs dus au poids propre 

Par souci de simplification, la poutre de roulement est consideree comme une poutre continue infini 
ment longue. 
- Surappui: 

^ g 0.882 kN/m ■ (6.0 m)^ n .:c i vt 
M < - ^— = ——^ — = - 2.65 kNm 

max 12 12 

^ g I 0.882 kN/m • 6.0 m ^ , 
V < ^ = = 2.65 kN 

max 2 2 
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- En travee: 

, .+ ^ g 0.882 kN/m - (6.0 m)^ i oo i nt 

> - — = — = 1.32 kNm 

max 24 24 

• Efforts interieurs maximaux dus a la paire de charges verticales 0 Q 

r to >^f^ max 

- Les lignes d'influence (SZSC4.1p. 157-159) donnent, avec ^ = 0.467: 

Moment maximal sur le premier appui intermediaire: /Ujj = 0.147 

Moment maximal en travee intermediaire: = 0.177 
Reaction d'appui maximale: pj = 1.83 

- Moment de flexion sur appui M^: 

^0Q,max = -hl^Qr,mcJ- -0.147-1.10.73.4 kN ■ 6.0 m = -71.2 kNm 

- Moment de flexion en travee My : 



Mrf^n = l^o^Q I = 0.177 • 1.10 • 73.4 kN • 6.0 = 85.8 kNm 

0Q, max ^2 ^r.max 



~ Reaction d'appui : 

^chn n.nr = P \ r ^nr = 1-83 ' MO • 73.4 kN = 147.8 kN 

CPQ, max I ^r.max 

• Efforts interieurs dus aux forces transversales QTf 

Les forces QTr agissent au sommet du rail avec une excentricite e = hfail + ^//2 . Cette excentricite 
cree un couple de forces agissant en opposition dans chaque aile (fig. 15.27). 

- Forces transversales excentrees : 
Aile superieure 

Q^r suD = QTr^Q^r I = QT M ^ = 9.4 kN-fl + ^Q mm+13mm/2 ^ ^ xOA 
^y^^P ^ ^ b ^ b V 257 mm J 

Aile inferieure 

QT^ .r = QT^y = 9.4 kN ■ ^^'^ = 1.0 kN 
^ r^inf ^ r 257 mm 

- Moments de flexion : 
Aile superieure sur appui 

^QT.sup = ± ^11 QTr^sup I = ± 0.147 • 10.4 kN ■ 6 m = ± 9.2 kNm 



KSN 50-30 




I \ 

z z 

Fig. 15.27 Force transversale QT^ et excentricite e. 
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Aile superieure en travee 

Qi.sup ^2 ^ r.sup 

Aile inferieure sur appui 
Aile inferieure en travee 

QT, inj ^2 ^ r,inf 



+ 0.177 - 10.4 kN • 6 m = + 11.0 kNm 



= + 0.147 • 1.0 kN ■ 6 m = + 0.9 kNm 



= + 0.177 • 1.0 kN . 6 m = ± 1,1 kNm 



Efforts dus aux forces longitudinales QL^ 
- Effort normal: 



N=QLr- ± 14.7 kN 
- Moment d'excentricite M 



M 



QL 



= QL^e^ = ± 14.7 kN • (- 0.141 m) = + 2.1 kNm 



avec - - 141 mm (tire des tables SZS C5) 



QLr 



KSN 50-30 (rail use) 



HEA 280 



My 



Cq - 141 fnm 




a.g. profile + rail 
a.g. profile 



270 




Fig. 15.28 Force longitudinale QL^Qi excenlricite Cq 



• Resume des efforts interieurs 

Le tableau 15.29 resume les efforts interieurs determines au paragraphe 15.7.2. 



Tableau 15.29 Resume des efforts interieurs dans la pouire de roulement. 



Force crti charge 




Appui 








N 


My 




My 






[kN] 


[kNm] 


[kNm] 


[kNm] 




Poids propre g 




- 2.7 




1.3 




^ Qr.max 




- 71.2 








QTr.sup 










4^11.0 


QT,:mf 










a:;l.l 


QLy 


± 14.7 


+ 2.1 









Les moments de flexion provoques par QT . r etant faibles (10%) par rapport a ceux provoques 
par QTr^sup^ nous decidons de les negliger. 
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Calcul des contraintes 

Le calcul des contraintes normales s'effectue aux points ou celles-ci peuvent etre maximales (points 0 
a 4). La figure 15.30 montre les caracteristiques geometriques de la section. Le tableau 15.31 resume les 
contraintes normales calculees aux points 0, 1 et 3, les contraintes maximales aux points 2 et 4 etant les 
memes. La contrainte normale est calculee avec I'expression: 

(J = — I — - z y 

y I 




Tableau 15.31 Resume des contraintes normales de flexion [N/mm^] dans la poutre de roulement (rail use). 



Force; 




&\ 


Appwi 








&\ 




03 


04 


Poids prapm g 


2.4 


2,1 


2.1 


- 2.6 


— 2.6 


-14 


- 1 


- 1 


1,2 


1.2 




64,4 


55J 


55.3 , 


-68 J 


-68.1 


-77.6 


- 66.6 


— 66.6 


82. 1 


82.1 




0 




+ 53.9 


0 


0 


0 


±64.4 


T64.4 


0 


0 


QTrJnf 


0. 




0 






Q 


0 


0 


±6.4 


±6.4 






±3 


+ 3 


i +0.6 


+ 0.6 


±3.3 1 ±3 


±3 


+ 0.6 


? 0.6 



• Calcul des contraintes (valeurs de dimensionnement) 

Pour chaque point 0 a 4 (fig. 15.30), nous calculons la valeur de dimensionnement de la contrainte en 
considerant les valeurs positives ou negatives des forces QT^sup^ QTr,inf Q^r pour les deux situations de 
risque. La valeur maximale de la contrainte est situee au point 1 pour la situation de risque n° 1 : 



a^^^ = 1.3 .(- 1.0)+ 1.5 • (-66.0)+ 1.5 •(- 64.4) + 0,8 -(- 3.0) 199.3 N/mm^ 
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Securite structurale 

• Resistance en section 

XT/ 9 ^ fy 235 N/mm^ . ^, , o 

Od - 199.3 N/mm^ < — = = 213.6 N/mm^ 

7/? 1-1 

• Verification de la stabilite 

La voie de roulement est sollicitee par un moment de flexion My, un moment de torsion et un effort 
normal, Comme la norme SI A 161 ne propose pas de formule de verification de la stabilite pour cette 
sollicitation, on ramene le probleme a une verification de la stabilite de I'aile sup^rieure sollicitee par 
un moment de flexion et un effort normal. 

- Caracteristiques de I'aile superieure: ^ 

On admet que Taire de Tame participante est egale a environ d - (fig. 15.30): 
A = 4920 mm^ 
Iz = 24.1 • 10^ mm4 
= 70 mm 

- Efforts interieurs 

L'effort normal dans Taile superieure est la resultante des contraintes de compression dues aux 
moments de flexion sous les charges g et 0 Qr.max 1^ force QLf . Les resultantes sont les suivantes: 
A^^ = - 5.0 kN 

M^Qr^max = " 352 kN 

Le moment de flexion du a I'excentricite de la force QTr^max ^^ut (fig. 15.27): 
= 11 kNm 

• Situation de risque n^ 1 : 

= 1.3 • (- 5.0 kN)+ 1.5 . (- 352 kN) + 0.8 • (- 16.0 kN) = - 547 kN 
M^^ = 1.5 • 11,0 kNm = 16.5 kNm 

• Situation de risque n^ 2: 

= 1.3 (-5.0 kN)+ 1.5 ■ (-352 kN)+ 1.5 (-16.0 kN) = - 558 kN 

Mdz = 0.8-1 1.0 kNm = 8.8 kNm 

- Verification 

La verification de la stabilite de la voie de roulement revient a celle de Taile superieure comprimee et 
flechee transversalement. On utilise la formule (6.8) du TGC vol. 10: 

Nd 1 <^-Mdz,max 

+ : <1.0 



NKz^YR ^ Nd Mr^/^r 



^crz 



avec CO = 1.0 (barre chargee transversalement) 

A^^^ = 708 kN (/^^ = 6000 mm, a = 0.49,/^ = 235 Nmm^) 



Ncrz = 1388 kN 



6 4 

Mp, = f -W = 235 N/mm2 • ,\l "^"^ = 40.5 • 10^ Nmm = 40.5 kNm 
^ y z 140 mm 
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Situation de risque 1: 
547 kN 1 1.0- 16.5 kNm , , ^ 

+ rr^^^^ • —^r^r^^. — r = 1 .56 > 1 .0 



708 kN/1.1 547 kN 40.5 kNm/1.1 

1388 kN 

• Situation de risque n^ 2: 

558 kN 1 1.0 • 8.8 kNm , , ^ 

+ • . . , — :— = 1.27 > 1.0 



708 kN/1.1 558 kN 40.5 kNm/1.1 

1388 kN 

- Conclusion 

On constate que la verification de la stabilite de la poutre de roulement n'est pas satisfaite. Pour assurer 
cette stabilite, il est indispensable de renforcer I'aile superieure de la poutre (voir exemples a la figure 
15.17). II faut augmenter Tinertie h de Taile superieure jusqu'a ce que la stabilite soit assuree. 

15.7.3 Verification de la securite a la fatigue 

Efforts interieurs dus a la charge de fatigue 

D'une fagon generale, la difference de contraintes Aa peut etre calculee avec; 



AM(0Qfa!) = Mmaxi0Qfat)-M^in{<I>Qfat) = {M max{<I>Qfai) 



Mmin(^Qfai) 

1 

Mmax(0Qfa!) 



Les tables SZS C4.1, pages 157 a 159, donnent, avec ^ = 0.467 : 

Rapport des valeurs sur le premier appui intermediaire: = - 0.235 

^ max 

.... .... Mm 

Rapport des valeurs en travee mtermediaire: — = - 0.258 

M max 

• Sur appui 

AM(0Qfa!) = - 71.2 kNm • [1 -(- 0.235)] = - 87.9 kNm 

avec Qfa! = Qr,max 

• En travee 

AM{(t>Qfat) = 85.8 kNm ■[!-(- 0.258) ] = 107.9 kNm 
Details de construction 

Les differences de contraintes sont a calculer pour les differents points representes a la figure 15.32, 
correspondant aux details suivants: 

- Point 1 : 

joint transversal du rail 

A(Jc=l \ N/mm2 (SI A 161, chiffre 4 54 3) 

- Point 2: 

cordon de soudure continu entre le rail et I'aile superieure 
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Fig. 15.32 Details de construction pour la verification de la securite h la fatigue. 



Aac = 1 25 N/mm2 (SI A 161, annexe A 1 , planche 2, detail 2) 

(Aac = 80 N/mm^ pour soudure discontinue (SIA 161, annexe A 1 , planche 2, detail 8)) 

- Point 3: 

soudure de Tappui transversal sur Taile superieure (r = 0) 
Aac = 45 N/mm^ (SIA 161, annexe Al, planche 4, detail 2) 

- Point 4: 

contrainte de flexion dans le profile lamine 

Aac= 160 N/iW, (SIA 161, annexe A 1 , planche 1 , detail 2) 

- Points: 

contraintes locales dans Tame du profile lamine 

A(Jc= 125 N/mm^(SIA 161, chifFre 4 54 3) 

{Aac ^ '71 N/mm2 pour profil compose a ame pleine) 



Difference de contraintes 

Le tableau 15.33 resume ]es valeurs des differences de contraintes de flexion de la poutre de roulement 
dues a la charge de fatigue, calculees avec Iy= 155.8 • 106 mm^ selon les tables SZS C5 (+ indique Aa en 
traction, - en compression): 

Au point 5, le calcul de zicr dans I'ame du profil est base sur le chiffre 4.54.3 de la norme SIA 161: 



A N ^^fai I.IO • 73.4 • 10^ N ^ NT/ 2 

^ ^ " 855 mm"^ 
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Tableau 15.33 Resume des differences de contraintes dans la poutre de roulement (rail use). 



L/eiaii 




Appui 


Travee 




[mm] 


AM [kNm] 


Aa [N/mm^] 


AM [kNm] 


Aa [N/mm2] 


Point 1 


- 141 


87.9 


+ 80 1 


107.9 


-98 


Point 2 


- 121 


87.9 


+ 68 


107.9 


-84 


Point 3 


- 121 


87.9 


+ 68 






Point 4 


149 


87.9 


-84 


107.9 


+ 103 



en calculant indirectement / d avec Taide de: 

^ = I d = 20\ kN (tire des tables SZS C5) 

201 kN 201 000 



/ d = 



f 



y 



235 N/mm^ 



= 855 mm^ 



Verification 



Les valeurs Aa i^Qj^i) peuvent etre reduites par le facteur de correction a afin d'obtenir une diffe- 
rence de contraintes equivalente Aa^ correspondant a 2 - 10^ cycles de contraintes: 

Aa^ = a Aa(0Qjr^^) 

Pour un pont roulant de classe Q4 (etat de chargement) et U4 (frequence d' utilisation), une valeur 



a = 



0.36 est determinee a I'aide de la figure 15.23. La verification de la securite a la fatigue devient: 

A<j^ 

Aa = aAa(0Qr J< 

^ fat 

avec Y - 1.1 {j = 10 si toujours en compression) 

Le tableau 15.34 resume la verification de la securite a la fatigue des details de construction 



Tableau 15.34 Resume de la verification de la securite a la fatigue. 



Detail 

de construction 


[N/mm2] 


AOe 
[N/mm2] 


A<jc 
[N/mm2] 


4ctc /yfat 
[N/mm2] 


Aa^ 

Aa < 

'fat 


Point 1 


Appui 


+ 80 


29 


71 


65 


OK 




Travee 


-98 


35 


71 


65 


OK 


Point 2 


Appui 


+ 68 


24 


125 


114 


OK 




Travee 


-84 


30 


125 


114 


OK 


Point 3 


Appui 


+ 68 


24 


45 


41 


OK 


Point 4 


Travee 


+ 103 


37 


160 


145 


OK 


Point 5 




+ 94 


34 


125 


.114 


OK 
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15.7.4 Calcul de la fixation du rail 



Les cordons de soudure du rail doivent resister a Teffort rasant agissant dans cette liaison: 

d / 

tot 

Effort tranchant 

V^= 190 kN 
Moment d'inertie 

Le calcul du moment d'inertie s'effectue sous forme de tableau (tab. 15.36), avec: 

z A 225 000 mm^ ^ 

Zr = = ^ = 20.0 mm 

^ S /\ 11 230 mm^ 

liot =^ A(zG-z)^ + Ilpropre = (^9.3 + 136.8) ■ 10^ mm^ = 166.1 ■ 10^ mm^ 



Tableau 15.35 Calcul du moment d'inertie de la section totale (poutre + rail non use). 



Element 


z 

[mm] 


A 
[mm^] 


zA 
[mm-^] 


A (ZG - z)2 
[mm^] 


^propre 
[mm^] 


HEA280 


0 


9 730 


0 


3.9 ■ 10^ 


136.7 • 106 


KSN 50 ■ 30 


150 


1 500 


225 000 


25.4 ■ 10^ 


0.1 ■ 10^ 




11 230 


225 000 


29.3 ■ 10^ 


136.8 ■ 106 



Moment statique du rail 

S rail = A rail {Zrail - zg) = 1500 mm^ •( 150.0 mm - 20.0 mm) = 195 • 10^ mm^ 

Effort rasant 

190 ■ 10^ N • 195 000 mm^ 
V, = = 223.1 N/mm 

^ 166.1 • 10^ mm^ 

Verification 

Pour les elements de construction en acier S235, la section de contact est determinante. 

0.7 / s 

y ,<2 ^ — 

d 7^ 



Choix du cordon: a = 6 mm -> ^ = aj2 - 8.5 



mm 



ooa 1 TVT/ ^ o O-'^ • 235 N/mm^ • 8.5 mm 

= 223.1 N/mm < 2 • — = 2542 N/mm 

1.1 



15.7.5 Introduction des forces 

Introduction des charges par les galets 

• Contraintes locales 
- Force concentree: 

Pd-yQ ^Qr,max = 1 -5 • 1 - 1 • 73.4 kN = 121.1 kN 
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- Resistance (fig. 15.20): 

/^^ J = 2^. ^ = 201 kN (tables SZS C5) 

- Verification: 

Qr R 201 kN 

F , = 121.1 kN<— ^ = fuijuN ^ ^g2.7 kN OK 

Voilement local 

- Force concentree : 

^d=yQ ^Qr,max= '21.1 KN 

- Resistance (force agissantd'un seul cote (en travee, fig. 15.21(a))): 



F^j = 0.5 j^^- p2 P3 P4 = • (8 mm)2 * 235 N/mm^ 



1 210.103 N/mm2 13mm ^ . 1.37 • 1.16 • 1.0 = 551.0 ■ 10^ N = 551 kN 
235 N/mm2 8 mm 



avec d = S mm 
/ = 13 mm 



^ 4,^ ^ 4 I40 mn, ^ J 21 < 1.25 
1 r Ai5 • 13 mm 



60J ^ 60 ■ 8 mm ^ 1 37^(10) 
^ 4 b V 257 mm 

o 1 0 , 2 ■ 20 mm , ,^ ^ , ^ 

J83 = 1 +7- = 1 +^^7^^ = 116< 1.5 

b 257 mm 

n , c ^xd , _ 92.6 N/mm^ , m 1 r> o 1 r> 

jS. = 1.5- -— — = 1.5 = 1 .07 > 1 .0 j8 . = 1 .0 

fylYR 235 kN/mm2/l.l 

(1.3 • 1.3 + 1.5 • 85.8 + 1.5 • 2.1) • 10^ Nmm 
= 7 ~ (121 mm - 13 mm) 

155.8 ■ 10^ mm4 

= 92.6 N/mm2 



- Verification: 

F. = 121.1 kN< — = ±±L^ ^ 500.9 kN OK 
d 1.1 



Introduction de la reaction d'appui 

Le corbeau necessaire au support de la voie, donne par un predimensionnement non reporte dans cet 
exemple, est un profile IPE 300. 

• Contraintes locales 

- Reaction d'appui maximale: 
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R,= 13 g 1^1,5 R^Q^^,, 

= 1.3 ■ 0.882 kN/m ■ 6.0 m + 1.5 • 147.8 kN = 228.6 kN 

Resistance: 

Section de reference : /] = Iq + 2a t 

Iq correspond a une diffusion des efforts scion une pente 1:1a travers I'aile du corbeau 
(profile IPE 300 avec / = 10.7 mm, d = 7.1 mm, r = 1 5 mm). 

/q = d + 2r {2- j2) + 2t = 7.1 mm + 2 • 15 mm (2 - ^2) + 2 - 10.7 mm = 46 mm 
/] = Iq + 2at = 46 mm + 2 • 7.27 • 13 mm = 235 mm 

L'angle de diffusion a dans Taile de la poutre de roulement est donne par (avec ao = 6 pour un pro 
file lamine): 



a = a^4j- = 6' 4 J'^^J^^ = 1.21 < 1.25 = 1.25 • 6 = 7.5 
0 a/5/ V5 • 13 mm 0 

La resistance de Tame vaut: 

= f ^A^ = f d = 0.235 kN/mm^ ■ 235 mm • 8 mm = 442 kN 

- Verification: 

p 449 IcN 

R. = 228.6 kN < — = = 401.6 kN OK 

Voilement local 

- Reaction d'appui: 

R^ = 228.6 kN 

- Resistance (force agissant des deux cotes): 



^ R2 



= 3 d^ fyjj^ P\ P3 P4 = ^' (8 mm)2 • 235 N/mm' 



1210 -lO^N/mm; 13 mm . j 21 . 1.18 • 1.0 = 433 • 10^ N = 433 kN 
235 N/mm^ 257 mm 

avec d=S mm 
/ = 13 mm 

/3j = 1.21 < 1.25 

n , '0 , 46 mm 1 1 o ^ 1 c 

^3 = ^+7:=^ = 1.18 < 1.5 

b 257 mm 

n 1 c 1 c 99.0 N/mm^ 1 1 n in 

- 1 -5 - -r-^ — =1.5 = 1 .04 > 1 ^ /? . = 1.0 

^ 0.235 kN/mm^/l.l ^ 

^ ^ ^>^^(^ = (J -3 -2.7+ 1.5-71.2+ 1.5-2.1)10^ Nmm 

""^^ " "T " 155.8. 106 mm^ 

./ 

• ( 149 mm - 13 mm) = 99 N/mm^ 
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- Verification: 



F 



R2 



433 kN 
1.1 



= 228.6 kN < 



= 394 kN 



OK 



yR 
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Etayage, 309-311, 363 
Etresillons, 66, 522 
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Facades, 153, 167, 178, 225, 289 
Fatigue, 206, 686 
Ferme, 425, 494 

- a treillis, 62, 494 
Filieres, 289 

Fissuration, 312, 324, 392 

Flambage, 451,517, 523,576 
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Fleches limites, 245, 323, 349, 387, 493, 676 
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porteuse, 121, 151, 153 
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Frequence, 324, 395 
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Goujons, 308, 317-319, 377 
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Largeur 

efficace, 231, 233 
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Le, 154, 155, 160 
Liernes, 158, 285 
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- critique, 347, 370 

de deversement, 347, 489 

Magonnerie, 176 

Methode de I'energie, 626 
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- de la droite de fonctionnement, 341 

- des composantes, 593 

- des deplacements, 458 

- de Wood, 576, 579 

- elastique, 439, 450 

- par amplification des moments, 469 
plastique, 439, 450 



Methode 

- semi-empirique, 316 

- de calcul (EER, EE, EP, PP), 346, 382, 440 
Mode d'instabilite, 453 

Moment residuel, 242 
Montage, 31, 38, 57, 118 
Montants, 70, 167,425 

- de cadre, 64, 516 

- de fagade, 289 

Neige, 197 
Noeuds, 92, 425 

- semi-rigides, 590 
Non-linearites, 432 
Noyau, 247, 248 

- central, 105, 553 

Ouvertures, 127, 352 
Panneau, 629 

Panneaux sandwiches, 163, 174, 247, 261, 264 

Pannes, 70, 157,277,642 

Pare-vapeur, 152, 156 

Peinture, 45 

Pieds 

- de montant, 58, 425, 487, 543 

- de poteau, 143, 579 
Plan d'utilisation, 187, 189 
Plan de securite, 187, 189 
Plancher 

metallique, 131 

- mince, 132 
mixte, 130 

- -dalle, 133 
Poingonnement, 316 
Ponts roulants, 202, 661 ss 
Poteaux, 103, 134, 141, 573, 580 

- baionnette, 65, 672 
mixtes, 587 

Poutre(s), 103, 122 

- ajourees, 352 

- a treillis, 619 
cantilever, 280 

- continue, 280 

- de roulement, 662 

- mattresses, 123 

- mixtes, 127, 307, 308, 310, 324, 356 

- simple, 280 

- Vierendeel, 62, 119,522 
Predimensionnement, 223, 425 
Profilage a froid, 158,227 
Profits 

- creux, 495, 580, 588 
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formes a froid, 158, 282, 285 
tubulaires, 513 
Protection 

- contre Tincendie, 40 

- contre la corrosion, 44 
contre le feu, 155 

Raidisseurs, 231,234, 344 
Rail, 666, 677,681 
Redistribution 

- des efforts interieurs, 441 
des moments, 239, 310 

Resistance 

- a la corrosion, 26 

- au feu, 26, 41, 209 
Restreinte, 639 
Retrait, 371,391 
Rigidite 

- au cisaillement, 523 

- de la connexion, 369 
Rotation 

- disponible, 242 

- initiale, 429, 574 
requise, 243, 311 

Second oeuvre, 39 
Section 

- critique, 320, 370 

- efficace, 310, 311,314 
Securite 

a la fatigue, 207 

- structurale, 188, 191 
Seisme, 30, 210 
Semi-rigidite, 340 
Shed, 52, 80, 166 

Situation de risque, 311, 437 

Solives, 122, 335, 573 

Sommiers, 122, 335, 573 

Stabilisation, 37, 66, 74, 84, 108, 113, 642 

Stabilite, 74 

de forme, 56 



des cadres, 56, 45 1 
statique, 56, 66, 70, 71 
Stade 

- de construction, 359, 384 

- definitif, 363, 310, 384 
Structure(s) 

- a membrane, 97 

- a treillis alternes, 1 18 

- plissee, 52, 85,94, 627 

- spatiales, 87 

- suspendue, 95, 106 

- tendues, 96 
Support d'etancheite, 155 
Surface portante, 546 

Suspentes, 106, 134, 137, 167, 290, 291 

Temperature, 201 
Toitures, 153, 154, 225 
compactes, 161 

- inclinees, 162 

- plates, 160 
T61e(s) 

- de plancher, 3 1 0, 3 1 1 

- de toiture, 310 

- profilee, 155, 228, 261, 307-31 1, 313, 314, 316- 
322, 324, 379, 627 

Tolerances, 31, 180, 668 
Traverses, 167,425,487 

- de facade, 289 
Treillis, 425,494,521,619 

Vent, 199, 262 
Vibrations, 310, 324, 325 

- continues, 325, 393 

- transitoires, 325 
"Voie lie roulemeni, 562 

Voile, 67, 76 

Voilement, 230, 343, 346, 383, 588, 684 
Zingage, 45 



Notations 



Majuscules latines 


ART 


UVJlllLo Udi LIL' till v^I o 


A 


aire 


B 


rieidite flexionnelle (tole Drofilee) 


c 


^VJ^ill^l^llL 


c 


ppntrp Hp tr^rQirin Hp piQ^iillpmpnt 

^^11 Li ^ LVJi OiVJli, Iddl I J & i 11^11 L 


n 


Hii^mptrp* ricriHitP 

U 1 di 1 1 V/ Li V/ J ii£^lVJ.iL^ 


E 


module d'elasticite 


f 


forrp* pffort rpi^sPint 

iWi^wj ^JLiWiL idOCliiL 


Q 


noiH^s nrnnrp' moHiilp Hp pli<s<5Pmpnt 

Lj'WiUO IJL\JIJI\^ ^ iliWUUJ^ \J,^ gliOOV/iiiwilL 


G 


centre eeometriQue centre de ^ravite 


H 


force horizontale 


/ 

A 


moment d'inertie 

M. R. X X X X^^ XXL \_X XXX X L X 


i V 


ricTiHitP* PonQtantP Hp trir^Jion iinifrirmp' pripffipipnt Hp Hpfnrmatirin 

ii^iVJiL^, ^WiioLdiiL^ LVJioi\^ii Llii i i Wi ii 1^ , ^VJ^ i i i ^ i^ i i L i Wi i 1 id Li W 1 1 


i V 


prtriQt^intP ^^tolp nrofilpp^ 

^WiioLdllL^ ^LVJi^ LFiVJiii^^J 


L 


pression laterale, portee 


M 


moment de flexion; resistance a la flexion; masse concentree 


9A 


moment de flexion de second ordre 

X X X X 1. XV/ XXL \_X^^ X A^^y V X X X \^ V^ kJ W X X \tM V^X \m* X V/ 


N 


effort normal; nombre 


P 


ph^ircp crw^cf^'ntr^f^' fr^rpp Hp nrppr^nfr^iintp 

L'lldl^^ V^VJllL/Cll 11 CC, IVJICC VJC Ul CCVJllLl dlllLC 


Q 


action (charge concentree); action variable 


R 


resistance; resultante; reaction; force de restreinte; coefficient (tole profilee); rigidite laterale 




(cadre) 


S 


sollicitation; moment statique; rigidite flexionnelle (assemblage) 


T 


moment de torsion; temperature 


V 


effort tranchant; resistance au cisaillement 


W 


module de resistance (elastique) 


Z 


module plastique 


1 2 3 


points particuliers 


1 


force unite 


Minuscules latines 


a, b 


dimensions d'un panneau 


a 


entraxe; ecartement; empattement; bras de levier; acceleration 


b 


largeur 


c 


demi-largeur de I'aile; flexibilite (tole profilee) 


d 


hauteur utile, hauteur statique; debord; entraxe (tole profilee); epaisseur de Tame 


e 


distance; excentricite; pince 


f 


frequence; resistance du materiau 


8 


poids propre reparti; espacement de soudage; position du crochet (pont roulant); acceleration de la 




pesanteur 


h 


hauteur; epaisseur; difference de niveau 


i,j, n 


nombre 


i 


rayon de giration 


k 


coefficient, facteur; coefficient de voilement; rigidite; conductivite thermique 



7 1 0 CH ARPENTES METALLIQUES 

/ portee; longueur 

m masse; nombre; coefficient 

in masse lineique 

n coefficient d'equivalence acier-beton; degre d'hyperstaticite; nombre 

p entraxe; longueur (panneau) 

q action (charge repartie); pression dynamique (vent) 

r rayon; distance (boulons); parametre 

s charge de neige; portee (pont roulant); hauteur (tole profilee); glissement 

t epaisseur; temps 

w, V, w deplacements dans la direction des axes x, y, z, respectivement 

u perimetre, longueur developpee 

V flux de cisaillement, effort rasant lineique; vitesse; fleche horizontale 
w fleche, deplacement 

X, y, z coordonnees dans la direction des axes x, y, z, respectivement 

X hauteur de la zone de beton comprimee (section mixte) 

z bras de levier 

Majuscules grecques 

Z\ deplacement lateral (cadre) 

0 coefficient numerique (flambage); coefficient dynamique; capacite de rotation 

y/ rapport des moments d'extremite (deversement) 

Minuscules grecques 

a pente; facteur, coefficient; coefficient de dilatation 

P coefficient; angle d'inclinaison (traverse de cadre) 

y facteur de charge, facteur de resistance; glissement 

5 rapport; deplacement horizontal; deformee transversale 
£ deformation specifique 

coefficient de forme de toiture 

(j) rotation; diametre (barre) 

rj bras de levier; coefficient; facteur 

6 angle 

K coefficient; coefficient de flambage 

A elancement; coefficient 

A coefficient d'elancement 

/d multiplicateur de charges 

V coefficient de Poisson (contraction laterale) 

coefficient de levage; coefficient (mode de fixation de la tole profilee) 

71 pi (3.1416) 

9 courbure 

p masse volumique; taux d'armature 

a contrainte normale 

T contrainte de cisaillement 

(p coefficient de fluage; angle 

CO coefficient (repartition des moments de flexion) 

y/ facteur de charge (action concomitante) 

Indices 

B boulon, tige d'ancrage; voilement 

D goujons, connecteurs; deversement 
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E electrode 

G poids propre 

K flambage 

L longitudinal 

M moment de flexion 

effort normal 

Q action preponderante 

R resistance ultime 

S sollicitation 

T dilatation thermique, temperature; transversal 

V effort tranchant, cisaillement 

a acier de construction (lamine a chaud); action concomitante 

b mixte acier-beton; de base 

c beton; combine; compression 

d valeur de dimensionnement; cote droit 

e ecartement; exterieur 

/ section fissuree; aile, face, membrure; fondation; feu (incendie); frottement 

g cote gauche 

h section homogene (non fissuree); hauteur; horizontal 

n valeurs relatives a Telement n 

i independant; interieur 

j noeud, nombre de jours 

k valeur caracteristique 

/ cisaillement longitudinal; direction parallele; lateralement; limite 

m montage; montant; valeur moyenne 

n section nette; noyau 

0 superieur (en allemand oben) 

p acier mince (forme a froid); panne; panneau; poin9onnement 

q pression (vent) 

r raidisseur; connecteur; valeur representative 

s cisaillement; raidisseur (tole profilee); sandwich; armature; retrait; neige; etage; couture 

t perpendiculaire; traverse; total; temps; tole 

u ultime 

V vertical; levage; effort tranchant, cisaillement; efTet Vierendeel 
w soudure; ame; vent 

X, y, z relatif aux axes x, y, z 

acc action accidentelle 

ag axe de gravite 

anc ancrages 

cd cadre 

coff coffrage 

court de courte duree 

cr critique 

cs retrait du beton 

cv contreventement 

dep depression 

dev developpe 

diag diagonale (treillis) 

disp disponible 

dyn dynamique 

ef participant, efficace 
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eff 


effectif 


el 


elastique 


ent 


entreposage 


eq 


equivalent 


ext 


exterieur 


fat 


fatigue 


fin 


finitions, element non porteur 


fp 


faux plafond 


inf 


inferieur, base 


int 


interieur 


lat 


lateral 


Urn 


valeur limite 


long 


de longue duree 


max 


maximal 


min 


minimal 


mont 


montant (treillis) 


nec 


necessaire 


nom 


valeur nominale 


part 


partiel 


pi 


plastique 


pr 


pression 


red 


de reduction, reduit 


req 


requis 


res 


residuel 


ser 


etat de service 


sol 


solive 


som 


sommier 


sup 


superieur, tete 


susp 


suspendu 


syst 


systeme 


test 


essai, experimental 


th 


thermique 


tnt 
lUl 


LUldl 


trav 


traverse 




axes de faible et de forte inertie, respectivement 


K 


flambage 


<P 


effets differes (fluage et retrait du beton) 


9 


ruiauuu 


T 


cisaillement 


0 


valeur de reference, initiale, de base; ouverture (ame de poutre) 


1 2 3 


valeurs particulieres 




vaicur nndic 


F!vnri<;ant<; 




+ 

• B « 


positif; surplus 


* t * 


negatif 


* B • 


relatif a une section partielle 


• ■ ■ 


valeur majoree 
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Resistance des materiaux 

fc valeur de calcul de la resistance a la compression du beton 

// resistance a la traction 

resistance a la traction de I'acier 
/v resistance au cisaillement 

fy limite d'elasticite de I'acier 

fya limite d'elasticite moyenne de I'acier, apres formage a froid (tole profilee, element mince) 

/v^ limite d'elasticite de base de I'acier, avant formage a froid (tole profilee, element mince) 

(TO. 2 limite apparente d'elasticite 

Ty contrainte limite elastique de cisaillement 

Agq resistance a la fatigue a 2-10^ cycles de contraintes 



Fonctions, symboles 





doit etre combine a (Eurocode) 


I 


effet combine de (Eurocode) 


A 


variation, difference 


z 


somme 


d 


derivee 


max 


valeur maximale 


min 


valeur minimale 


sin 


sinus 


cos 


cosinus 




infini 


1 


perpendiculaire 


II 


parallele 


=> 


entraine 


X 


fois 
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